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PROLOGO 


El presente texto tiene como antecedente el libro de Apuntes de Hidráulica Ge- 
neral, editado en el año de 1983 por el Departamento de Irrigación de la Universidad 
Autónoma Chapingo, presentado como primera intención del autor por divulgar el ma- 
terial bibliográfico necesario para la impartición del curso. 


Por la aceptación de la publicación, al haberse agotado en aproximadamente dos 
años, habiendo recibido diversas observaciones a esa edición, se han reforzado y am- 
pliado varios temas; retroalimentado otros con la impartición de cursos de Hidráulica | 
(fundamentos) e Hidráulica II (Sistemas de tuberías y canales), los cuales mostraron la 
necesidad de fortalecer el primero, pero ahora con un trabajo que destacará los aspec- 
tos elementales de la materia, por lo cual se generó la idea de desarrollar este material 
como libro de texto pero ahora con el nombre de HIDRAULICA ELEMENTAL, cu- 
briendo íntegramente el curso de Hidráulica 1. 


Este trabajo es una recopilación del autor, basada en varios textos que sobre el te- 
ma existen, de su experiencia profesional en el estudio, proyecto y construcción de pe- 
queñas obras hidráulicas, así como en la planeación, diseño y asesoría en la 
instalación de sistemas de riego presurizado; de cursos de capacitación a personal téc- 


- nico de instituciones oficiales y privadas, y medularmente del curso impartido durante 


22 años, por el Ing. Gustavo Camargo Hernández, a varias especialidades de la extinta 
Escuela Nacional de Agricultura, como Maestro y posteriormente como compañero de 
trabajo motivó en el autor, la recepción del conocimiento práctico de la Ingeniería Hi- 
dráulica, lo cual se deja como testimonio de gratitud. 


Con el objetivo básico de satisfacer el programa de estudio de la materia, el pre- 
sente texto no pretende ser ninguna aportación novedosa a la enseñanza de la Hidráuli- 
ca, sino solamente una interpretación sencilla, con términos al alcance de educandos 


no familiarizados con la materia; por lo cual se evitan en la medida de lo posible desa- 
rrollos matemáticos profundos, limitados a algunas demostraciones de tórmulas, con- 
ducidas a la presentación con que son utilizadas en la práctica. Los temas son 
justificados debidamente y ejemplificados con problemas prácticos de la Ingeniería Hi- 
dráulica con fines de riego, mostrándose problemarios para su resolución por parte del 
alumno. 


Como todo quehacer humano está sujeto a errores, es indudable que este trabajo 
no se escapa de esta situación, por lo que el autor agradecerá todas las correcciones, 
observaciones y/o comentarios que se hagan al contenido del mismo, haciéndoselas 
llegar para proceder según corresponda. 


El autor desea expresar su gratitud a las personas que directa o indirectamente 
colaboraron en la realización de este texto, en especial al Ing. Miguel Angel López Za- 
vala, por la resolución del problemario de Hidrostática, orificios y vertedores; a la Sra. 
Ma. del Carmen Z. por su labor mecanográfica, a los integrantes de la oficina de Dibujo 
del Departamento de Irrigación y a la Lic. Concepción Ruíz Ramírez por sus observa- 
ciones y labor editorial. 


R. Eduardo Arteaga Tovar 


Capítulo 1 
INTRODUCCION Y GENERALIDADES 


1.1. Definición. 


Hidráulica, de acuerdo con su significado etimológico, que viene del griego 


hydros (agua), aulos (conducción) e ¡cos ( relativo ), quiere decir relativo a la conduc- 


ción del agua. 


Se puede definir como la parte de la física que estudia las leyes naturales, que go- 
biernan a los fenómenos mecánicos de los líquidos, especialmente el agua. 


Los fenómenos mecánicos más importantes de los líquidos son: los fenómenos 
de equilibrio y los fenómenos de movimiento. 


Las finalidades de la hidráulica son dos: Científicas y prácticas. 


La finalidad científica es la investigación de fenómenos y dispositivos relacionados 
con la Mecánica de Fluidos. 


La finalidad práctica es la planeación, diseño, construcción, operación y manteni- 
miento de obras y estructuras de Ingeniería para almacenamiento, conducción; manejo 
de aprovechamientos fluviales y control de ríos, avenidas, etc., así como líquidos indus- 
triales (Referencia 6). 


La Hidráulica denominada también como Hidráulica elemental o clásica, basa 
su estudio en un líquido llamado ideal o perfecto cuyas características son: Homogé- 
neo, incompresible, contínuo, antiviscoso e isotrópico. Líquido Homogéneoes aquel 


que carece de partículas ajenas a él, esto es'que no tiene impurezas; líquido incompre- 
sible, es aquel que soporta grandes presiones sin modificar su volumen; continuo, que 
al tener movimiento, su masa no varía; antiviscoso, que no ofrece resistencia a la ac- 
ción de una fuerza, esto es que no se presenta ninguna deformación al aplicarla; isotró- 
pico, que posee las mismas propiedades en todas direcciones y sentidos. 


El líquido ideal así concebido facilita el estudio de los líquidos, tanto en reposo co- 
mo en movimiento, pero en la mayoría de los casos prácticos este líquido cae fuera de 
la realidad, por lo que continuamente hay que estar usando coeficientes para cubrir las 
deficiencias teóricas, por lo que a la Hidráulica se le conoce como la ciencia de los 
coeficientes. 


1.2. Breve Historia de la Hidráulica. 


En el año 3750 a. de J.C. en Babilonia se presentó la primera manifestación de al- 
cantarillado sanitario (colectores de aguas negras). El primer sistema público de 
abastecimiento de agua, que se tiene noticia es el acueducto de Jerwan, construido en 
Asiria en el año 691 a. de J.C. 


i La primera manifestación de drenaje se le atribuye a Empédocles en Grecia en el 
año 450 a. de J.C., grandes acueductos fueron construidos por los romanos en varias 
partes del mundo a partir del año 312 a. de J.C., posteriormente en Grecia en el año 


250 a. de J.C., algunos principios hidrostáticos fueron enunciados por Arquímedes en 


su tratado sobre cuerpos flotantes. En la misma Grecia en el período de los años 200 a 
120 a. de J.C., la bomba de pistón fue entendida por el físico Ctesibius e inventada por 
su discípulo Hero. 


Posteriormente en el siglo XVI, en los proyectos de aguas monumentales en ltalia, 
se encontraron varios problemas que exigieron la atención de varios filósofos, así fue 
como Leonardo Da Vinci percibió la importancia de observaciones en ese sentido. Un 
nuevo tratado, publicado por Stevin en 1586 y las contribuciones de Galileo, Torricelli y 
Bernoulli constituyeron ta base para la nueva rama científica. 


En el siglo XVIII cinco matemáticos geniales: Clairaut, D'Alembert, Bernoulli, La- 
grange y Euler habían elaborado, con el naciente cálculo diferencial e integral, una sín- 
tesis hidrodinámica perfecta; pero sin haber obtenido grandes resultados prácticos. 


Las Investigaciones experimentales hicieron famosos a varios físicos de la Escuela 
Itallana, pudiendo citar a Venturi, Bidone y otros. 


En el siglo XIX con el desarrollo de la producción de tubos de fierro fundido capa- 
ces de resistir presiones internas relativamente elevadas, con el crecimiento de las ciu- 
dades y la importancia cada vez mayor de los servicios de abastecimiento de agua; 
consecuencia del empleo de nuevas máquinas hidráulicas, la Hidráulica tuvo un proce- 
so de avance rápido y acentuado. 
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Las investigaciones de Reynolds, los trabajos de Rayleigh y los experimentos de 
Froude constituyeron la base científica para ese progreso. 


Las centrales hidroeléctricas comenzaron a ser construidas hacia el fin del siglo 
pasado. A los iaboratorios de Hidráulica deben atribuirse las investigaciones que posi- 
bilitaron las conquistas más recientes. 


1.3. Clasificación. 


La Hidráulica (10), se puede dividir en: 


Hidrostática 


C 
| General o Teórica 


g Hidrodinámica 
KIDRAULICA E 


ta o Hidrotécnica 


La Hidrostática estudia las propiedades de los líquidos en reposo y la Hidrodiná- 
mica tiene por objetivo el estudio de los líquidos en movimiento. 
Sist. de abastecimiento de agua 


r 
Sist, de alcantarillado sanitario 


Hidráulica Urbana 
Sist. de desagúe pluvial 


Drenaje de áreas. 


Riego o Irrigación 
Hidráulica Rural o Agrícola 
Drenaje 


HIDRAULICA APLICADA Ríos 
Hidráulica Fluvial 
Canales 


Puertos 
Hidráulica Marítima 


Obras marítimas en general 


instalaciones Hidráulicas in- 


dustriales 


| Técnicas hidroeléctricas 
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1.4. Sistemas de Unidades. 


A través de los siglos la inquietud permanente del hombre por aprovechar en su 
beneficio los elementos que la Naturaleza le ofrece, en donde éste se encuentra, ha si- 
do necesario que la mantenga en observación directa con el objeto de compenetrarse 
y conocerla con más detalle; esto requiere de la constante medición de una serie de 
magnitudes físicas que en función de la unidad de medida elegida se determinan cier- 
tas cantidades que varían según sean: dimensiones fundamentales o derivadas; consi- 
derando las primeras, es como se establecen los sistemas de unidades de medida que 

„Se clasifican en: 


Lontitud (L) 
r Sistema Científico Inter- 
Absoluto Masa (M) nacional o Sistema Inter- 
nacional de unidades 
Tiempo (T) 
Sistemas de Unidades 
de medida . 3 
Longitud (L) 
Gravitacional o Técnico < Fuerza (F) Ingeniería 


L Tiempos j ] 


Magnitud física es aquella cualidad de la materia que es susceptible de medi- 
ción. Esta magnitud puede ser fundamental o derivada. 


Magnitudes tundamentales son aquellas propiedades esenciales de la materia 
sin las cuales ésta no puede existir o, por lo menos, nuestra razón por abstracción de 
datos experimentales, no pueden concebirla. 


Magnitudes derivadas son aquellas cuyo patrón no está en la naturaleza sino 
que se derivan, en virtud de procesos racionales, de la relación entre las fundamenta- 


les. 


Para relacionar las unidades de medida entre los sistemas absoluto y gravitacio- 


nal, se usa la segunda Ley de Newton: 
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i 
f 


F=Ma obien: F = kMa 


Donde: 
M = Masa (M) 
a = aceleración TÂ 


1 F 
k =r Recíproco de un factor de conversión entre 
c 


las distintas unidades, tiene dimensiones dependientes 


de las elegidas para M, F, L y T. 


Masa es, la cantidad de materia que tiene un cuerpo, independiente de que sobre 
ella no haya atracción terrestre, ni fuerza alguna aplicada. La noción de masa no se ad- 
quiere en función de la experiencia sensorial directa y por eso su medida se ha de ha- 
cer indirectamente a través de las propiedades derivadas. 


Peso es, la acción atractiva debida a la masa terrestre que ejerce sobre un cuerpo 
y que sigue la Ley de Newton F = k |(m.m') + d a su manifestación exterior es una fuer- 
za dirigida hacia el centro de la Tierra que produce una aceleracion cuyo valor, en con- 
diciones normales (Altitud 0° y Latitud 45°), es el valor de la gravedad estándar: 


g * = 9.80665 m/seg? 


Forma geométrica. Se llama así la disposición externa que la materia presenta 
en el espacio, la porción de éste, delimitado en la forma, se llama volumen. La forma en 
sí no tiene propiamente medida, sin perjuicio de que sus propiedades sean expresadas 
analíticamente, lo que es objeto de la geometría. 


El elemento geométrico más sencillo capaz de dar medida, es la longitud, que se . 
designa por el símbolo L. Su medida puede efectuarse por aplicación directa de un pa- 
trón convencional. 


Las propiedades de las superficies y los volúmenes permiten realizar su medida 
respectiva, por medio del producto de dos o tres longitudes; así, se utilizará L xL = L 
como símbolo de las magnitudes superficiales y L x LxL = L? como símbolo de las vo- 
lumétricas o espaciales. 


_ En la mayoría de los problemas de la práctica en Ingeniería hidráulica,basta tomar g = 9.81 mseg”. En 
otros problemas en que se requiere más exactitud puede utilizarse la fórmula: g = 9.80665 - 0.025028 
cos? $ -3x10 *h que tiene en cuenta la variación de g con la latitud (e ) y con la altitud sobre el nivel 


del mar (h). 
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x a — = 


Sistemas de Unidades. De acuerdo a diferentes convenciones, las unidades de 
medida se pueden agrupar en dos grandes sistemas: El Sistema Métrico (S.M.) y el Sis- 
tema Ingles (S 1). los cuales pueden ser absolutos O gravitaciorales. 


Dentro del Sistema Metrico hay cuatro sistemas básicos: MKS absoluto, MKS 
gravitacional. CGS absoluto y CGS gravitacional. 


Dentro del Sistema Inglés. se tienen tres sistemas básicos: Inglés absoluto, Inglés 
gravitacional y el Inglés Ingenieria. 


Sistema MKS absoluto. En éste, las unidades fundamentales son: el metro (m) 
para la longitud: el kilogramo masa (Kgm) para la masa y el segundo (seg) para el 
tiempo. La unidad derivada para :a fuerza es el Newton (N) definido como la fuerza que 
aplicada sobre 1 Kgm le produce una aceleración de 1 m/seg? 

De acuerdo con esta definición. se tiene: 

F=kMa 
1 2 
1N=7 (1 Kgm) (1 m/seg”) 
(e 


Kgm m 


fe=1 
N seg? 


y de la definición, resulta: 
1N = 1 Kgm. m/seg? 


Sistema MKS Gravitacional. Las unidades fundamentales son el metro (m) para 

la longitud, el kilogramo fuerza (kg) para la fuerza y el segundo (seg) para el tiempo. La 

unidad derivada de masa es el Kgm que adquiere la aceleración gravitacional estándar, 
a = 9.80665 m/seg? cuando se le aplica una fuerza de 1 kg, así se tiene: 


F = kMa 


1 
1kg=>7 (1 kgm) (9.80665 m/seg”) 


por lo que: 
fc = 9.80665 m/seg? 


y de la definición: 


1 


A 
gm = y 80665 


kg seg*/m = 0.101972 kg seg?/m 
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Combinando las ecuaciones resultantes de los dos sistemas anteriores. se tiene: 
1kg = 9.80665 N 


Este último será el sistema que generalmente se utilice en ese texto, y la anterior 
igualdad es una de las principales diferencias del sistema MKS gravitacional con el sis- 
tema internacional de unidades o MKS absoluto. 


TABLA 1.1. Sistemas de unidades (Referencia 26). 


SISTEMA LONGITUD (L) MASA (M) FUERZA (F) te 
MKS Absoluto Metro {m} Kilogramo masa Newton (N) (derivada) S 
(kgm) (fundamen- 
tal) 
MKS Gravitacional Metro (m) Geokilo gases) Kilogramo Fuerza (kg}o 9 80665 
6 U.T.M." aos (fundamen- a 
{derivada ) 
CGS Absoluto Centimetro (cm) Gramo Masa (gm) Dina (derivada) 19m 2 
(fundamenta!) Dina seg 
CGS Gravitacional Centimetro (cm) 9 seg?/cm Gramo Fuerza (g) (fun- 980.665 
(derivada) damental) 9m Sii 
g seg 
inglés Absoluto Pie Libra masa (Ibm) Poundal (Pdi) (derivada) 1 Aaa 
(fundamental) pdl. seg 
inglés Pie Slug (derivada) Libra fuerza (lb) (fun- m9 ee 
Gravitacional damental) b. seg 
Inglés Ingeniería Pie Libra masa (Ibm) Libra tuerza (lb (fun- 32.174 
(fundamental) damental) Omple 
db. seg 5 


* U.T.M. (Unidad Técnica de Masa). 
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TABLA 1.2. Factores de conversión entre unidades Métricas e inglesas. 


para convertir de a multiplique por para convertir de a multiplique 
por 
LONGITUD 
Metros (rr: pulg 39.370079 Millas terrestres. m 1609.35 
(Milla) 
pie 3.2808399 pulg 63360.2 
yd 1.09361 i pie 5280.02 
Milla 6.2137 x 10* yd 1759.60 
Km 0.001 Km 1.60935 
cm 1x10? cm 1.60935 x 10% 
mm 1x10? mm 1.60935 x 10° 
Pies (pie) m 0.3048 Kilómetros (km) m 1000 
pulg 12.0 pulg 39370.08 
yd 0.3333 pie 3280.84 
1 braza =6 pie Milla 1.8939 x 10% yd 1093.61 
1 Vara =16.5 pie Km 3.048 x 10* Milla 0.62137 
cm 30.48 cm 1x10 
mm 304.8 mm 1x 10% 
Pulgadas (pulg) m 0.0254 Centímetros (cm) m 0.01 
pie 0.08333 pulg 0.393701 
yd 0.02778 pie 3.28084 x 10? 
Milla 1.5783 x 10 yd 1.0936 x 10? 
km 2.54 x 10% Milla 6.2137 x 10% 
cm 2.54 Km 1x 10% 
mm 25.4 mm 10 
Yardas (yd) m 0.9144 Milímetros (mm) m 1x 10? 
pulg 36 pulg 3.93701 x 10? 
pie 3 pie 3.28084 x 10? 
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D E (> PENI e E m N AN ao RN NO F 
se ds jor Aie ad ON GA O OA Y (3 B C9 ( ) 
para convertir de a multiplique por para convertir de a multiplique 

por 
Milla 5.6818 x 10* yd 1.0936 x 107 
km 9.144 x 10* Milia 6,2137 x 107. 
cm 91.44 Km tx 10% 
mm 914.4 em 1x 10” 
SUPERFICIE 
Metros Ha 1x 10% Pies m 9.29030 x 10? 
cuadrados (m?) Cuadrados 
(pie?) 
Pulg? 1550.0031 Ha 9.29030 x 108 
1 m?= 1.196 yd? pie? 10.763910 pulg? 144 
Acres 2.471 x 10% Acres 2.2957 x 10% 
cm? 1x 10 em? 929.0304 
Hectáreas (Ha) m? 1x104 Acres mê 4046.87 
pulg? 1.550 x 10” 1 Milla? := 640 Ha 0.404687 
Acres - 
pie? 1.0764 x 10% pulg? 6.27264 x 10% 
Acres 2.47104 pie? 43560 
cm? 1 x 10% cm? 4.04687 x 10” 
Puigadas m? 6.4516 x 10“ Centimetros m? 1x104 
cuadradas cuadrados 
(pulg?) 
Ha 9.45 x 10% Ha 1x10* 
pie? 6.9444 x 10? (crm?) pulg? 0.1550 
Acres , 1.59x 10” pie? 1.076391 x 10° 
cm? 6.4516 Acres 2.471 x 10° 
A A A IM O 
Metro cúbico (m°) | 1000 Pies cúbicos m? 0.028317 
puig? 61023.74 (pie*) l 28.317 
i pie? 35.31467 puig? 1728 


para convertir de a multiplique por para convertir de a multiplique para convertir de a multiplique por para convenir de a Multipiique 
por por o 
Gal 264.17 Acrepie = 43.56 pie? gal 201.97 Toneladas «9 1000 Onzas kg 9 02835 
ya? 1 307951 ya? 0 037037 métricas (ton) 
Litros ui) m? 1x 107 Gaiones m? 37854 x 10° [o 2204 62 , lb y 1625 
Americanos (Gal) ton cota 11023 ton 2835 x 10* 
pulg? 610237 i 3.78547 ton larga 0.98421 ton cona 3125x 10° 
Bushel = 35.24 | pie? 0035315 Pulg? 231 nza 35273.37 ton larga 2790x 10° 
; T  _ a E 
Gal 0.26417 pie? 0.13368 PRESION 
A A AAA A A A AA A —_— 5 
i í 2 kgumé 4882424 00 
ya? 1.308 x 10° ya? 4.951 x 10° _Kilogramo/centímetro tonm? 10 Libras/pie g 
penie -—- -~ . cuadrado (Kg/cm?) a cuadrado 
Pulgada cúbica m? 163871 x 105 Yardas cúbicas m? 0.76456 (lb/pie?) 
(pulg?) ya 
Ib/pulg? 14.223 ton mó 488243 « * 
1 1.63871 x 10° l 764.56 
Ib/pie? 2048.161 'œpuig? 69445x 1 
pe? 5.787037 x104 . pulg? 46656 : 
3 1kg/cm? = 98.06x10° Atm 0.96784 11b/pie? = 47 88 Atm 472541". 
i a 
Gal 4.329 x 10 pie 27 pascal pie 32.808 pascal pie 001607 = 
yd? 2.14335x 10% Gal 201.97 A A o 
FUERZA (o Peso) 2 Ñ A z 373 
O a a a a Tonelada/metro Kg/em? 0.1 Atmósferas Kg:cró 10330 
; 3 Toneladas Cor- k 7. 
e i WEIS cuadrado (ton/m?) (Atm) 
tas {ton corta} 
Ib/pug? 1.4223 an To 1332 
ton 1x 10% tb 2000 : 
Ib/pie? 204.8161 1 Atm=0 76m Drug “4547 
1 onza troy = ton corta 1.10231 x 10? ton 0.90718 P 
A e 
0.0311 kg g 
ton 1 9.84207 4 1 ton/m? = Im de Atm 0.096784 1Bar = O 9869Atm lope SN 
on targa 9. x 10 ton larga l agas 
9 0.93298 columna de agua pie 3.2802 1Atm = 101 325 ce o RE 
oie onza 35.27337 onza 32000 K Pa 
Libras (Ib) kg 0.453592 Toneladas Lar- kg 1016.10 — EG 
as (ton larga . 
gas ga) Libras/pulgada kg/cm? 0.070307 Pies de columna ng 0 33047 + 
AN ton 4.53592 x 10 lb 2240 cuadrada (Ib/pulg? de agua a4 C 
=7 
'000 granos -psi- (pia) 
= 32.17 Poundals $ 
ton/m? 0.70307 tonie Gaga 
ton corta 5x10“ 
ton 1.0161 lbipie? 144 ibipuig 043352 
ton larga 4.46429 x 10% s 
EOS 1.120 Atm 0.06804 p lb:pie? 62 427 
Quintal = 100 lb onza 16 i 
i onza 
39940. pie 2.3066 aim 0.929499 
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para convertir de 


multiplique por para convertir de a 


multiplique 


por 


A A _ÁA -- == 


VELOCIDAD 


Metros/segun- Km/h 3.6 Pies/minuto m/seg 5.08 x 10° 
do (m/seg) (pie/min) 
pie/seg 3.28080 km/h 1.829 x 10? 
pie/min 196.85 pie/seg 1.667 x 10? 
milla/ha 2.237 milla 1.136x 10° 
Kilómetros/hora m/seg 0.277778 MillasMora m/seg 0.447041 
(kg/h) pie/seg 0.91134 (milla/h) km/h 1.6093 
pie/min 54.6806 pie/seg 1.46667 
1 Nudo = 1.853 milla/h 0.62137 pie/min 88 
km/h 
Pies/segundo 
(pie/seg) m/seg 0.304801 
km/h 1.0973 
pie/min 60 
milla/ha 0.68182 
PESO ESPECIFICO 
Toneladas/metro Libras/pie ton/m? 
cúbico (ton/m?) kg/m? 1000 cúbico (Ib/pie?) ton/m? 1.601846 x 10? 
(tton/m?=19/cm)  Ib/pie?  62.427961 kg/m? 16.01846 
lb/puig? 3.612729 x 10? Ib/pulg? 5.787037 x 10“ 
3 3 
Kilogramo/metro ton/m 0.001 Libras/pulgada ton/m 27.6799 
cúbico (kg/m?) cúbica (Ib/pulg?) 
š 3 
lb/pie? 6.242796 x 10? kg/m 2.76799 x 10* 
a3 
lb/pulg? 3.612729 x 10° lb/pie" 1728 
GASTO 
Metros l/seg 1000 Pies m/seg 0.028317 


cúbicos/segundo 


{m?/seg) 


* cúbicos/segun- 
do (pie*/seg) 


24 


$ E i 
S Gaai Es 5 2 7A e E E En a ELA Ra E 
para convertir de a multiplique por para convertir de a multiplique 
por 
pie?/seg 35.3145 l/seg 28.317 
Gal/min 1.58502 x 10% Gal/min 4483.83 
Litros/segundo m*/seg 0.001 Galones m/seg 6.3091 x 105 
{l/seg ó 1.p.s.) Americanos/min- 
to (Gal/min) 
pie*/seg 3.53315 x 10? seg 0.063091 
Gal/min 15.8502 pieð/seg 2.228 x 10° 
TRABAJO 
Kilográmetros (kg.m) Ib-pie 7.233 Caballo vapor-hora kgm 2.70 x 107 
(CV-H) 
KW-H 2.7241 x 10% lb-pie 1.9529 x 10* 
1 kgm = 9.804 Joules  CV-H 3.7037 x 10% KW-H 0.7355 
=9.804 x 10” ergs i 
HP-H 3.653 x 10° HP-H 0.98631 
BTU 9.292 x 10? BTU 2509 
Libras-pie (Ib-pie) kg m 0.13826 Horse Power-hora kgm 2.7375 x 10% 
(HP-H) 
Kw-H 3.7677 x 107 ib-pie 1.98 x 10° 
1 kg-cal = 3088 ib-pie CV-H 5.1207 x 107 KW-ł 0.74571 
HP-H 5.0505 x 107 CV-H 1.0139 
BTU 1.285 x 10° BTU 2544 
Kilowatt-hora (KW-H) kg m 3.671 x 10% Unidades térmicas. kg m 107.62 
Británicas(BTU) 
Ib-pie 2.65416 x 10° Ib-pie 778.4 
CV-H 1.3592 KW-H 2.932 x 10* 
HP-H 1.3410 1 caloría=4 BTU CV-H 3.986 x 101 
BTU 3411 HP-H 3.931 x 10“ 
POTENCIA 
Kilográmetros/segun- ib-pie/seg 7.233 Caballos Vapor kg m/seg 75 
do (kg m/seg) métrico (CV) 
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para convertir de a multiplique por para convertir de a multiplique TABLA 1.3. Símbolos y dimensiones de cantidades físicas empleadas en 


por Hidráulica. . 
3 Concepto Símbolo Unidades usuales Dimensiones [FLT ] 
KW 9.8066 x 10 Ib-pie/seg 542.5 E 
Longitud | m L 
CV 0.01333 , KW 0.7355 
Tiem t seg T 
HP 0.01315 HP 0.9873 Pa 
a Masa M kg seg/m FLTT? 
BTU/seg 9.292 x 10 BTU/seg 0.6969 
- - Fuerza k kg F 
Libras pie/segundo kg m/seg 0.1383 Horse Power (HP) kg m/seg 76.04 
(Ib-pie/seg) o Caballo vapor Peso Ww kg F 
inglés Velocidad v m/seg LT’ 
Kw 1.356 x 10° Ib-pie/seg 550 Aceleración | a m/seg? EA 
cv 1.843 x 10° Kw 0.7457 Area A i m? L? 
HP 1.8182 x 10° cv 1.0139 Volumen v m? 1? 
BTU/seg 1.285 x 10° BTU/seg 0.7066 Peso volumétrico w kg/m? FL? 
Kilowatts (KW) kg m/seg 101.97 Unidades kg m/seg 107.62 Gasto Q mĉ/seg CT 
térmicas 2 -2 
yaa Presión P ton/m FL 
británicas/segun- 
do (BTU/seg) Gravedad g m/seg? iT? 
Ib-pie/seg 737.5 ib-pie/seg 778.40 Densidad p kg seg"/m* FL“ T? 
Cv 1.36 KW 1.055 Peso específico y kg/m? EL? 
HP > 1.3405 Cv 1.435 Viscosidad dinámica u kg seg/m? FL?T 
BTU/seg 0.9475 HP 1.415 Viscosidad cinemática v mĉ/seg er” 
TEMPERATURA Tensión superficial a kg/m FL 
Temp °C + °F 1.8 Temp *F-32 °C 5/9 
Po Trabajo, energia E kgm FL 
f i k ELT” 
Temp °C + °K 1.0 Temp °F + °R 10 Potencia P g m/seg t 
273.16 459.69 
°C = grados Centígrados o Celsius °F = grados Fahrenheit 


°K = grados Kelvin o centígrados absolutos °R = grados Rankine o °F absolutos 
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Capítulo 2 
PROPIEDADES FISICAS DE LOS FLUIDOS 


La materia, de acuerdo con la manifestación física que presenta en la naturaleza, 
se puede clasificar en tres estados: sólido, líquido y gaseoso; a los dos últimos se les 
conoce como fluidos. Característica peculiar de un fluido es que no tiene forma propia, 
adquiriendo la del recipiente que lo contiene. 


Aquel fluido cuyo volumen varía ligeramente con la presión y la temperatura, que 
al estar contenido en un depósito deja una superficie libre o de contacto entre él y su 
propio vapor, o la atmósfera u otro gas presente, se le denomina líquido. Al fluido, que 
al colocarlo en un recipiente se expande hasta ocupar el máximo volumen sin presentar 


una superficie libre, se le conoce como gas. 


A continuación se definen las principales propiedades físicas de los fluidos, que 
permiten describir los aspectos más importantes de la Hidráulica. 


Peso específico ( y ) es, el peso por unidad de volumen de una sustancia, sus di- 
mensiones son [F 17?) “También se le conoce como peso volumétrico ( w ). 


Densidad ( g ) es, la masa por unidad de volumen de una sustancia. Sus dimen- 
siones son [M~ L ] en el sistema absoluto y [F T? t] en el sistema gravitacional. 


Las dos propiedades anteriores se relacionan mediante la Ley; y = g p en donde: 
y es el peso específico, g es la aceleración local de la gravedad, que resulta de aplicar 
la segunda Ley de Newton a la unidad de volumen de un fluido y p la densidad. 


Gravedad específica (s) es, la relación entre el peso específico de una sustancia 
y el peso específico del agua a 4°C. También se le denomina densidad relativa, y puede 


ser expresada como la relación del peso de la sustancia y el peso de un volumen igual 
de agua o como la relación de densidades. 


Viscosidad dinámica, absoluta o simplemente viscosidad (x ), es la medida 
ce la resistencia a fluir de un fluido como resultado de la interacción y cohesión de sus 
moléculas. Las dimensiones de_la viscosidad dinámica en el sistema absoluto son; 
[M~ L'y =] y en el gravitacional [e T j 


Viscosidad cinemática ( v ) es, la relación de la viscosidad dinámica del fluido 
entre su densidad. La viscosidad cinemática interviene en aplicaciones como el Núme- 
ro de Reynolds (Re = 2”) las dimensiones de v, son: 


E A -1 
v=5 EL 7217 LIT ] 


Tensión superficial (o) es, la fuerza por unidad de longitud que se genera sobre 
la superficie libre de un líquido, o de contacto entre dos fluidos que no se mezclan, de- 
bido a las fuerzas de cohesión que actúan entre las moléculas intec antes de «esos flui- 
dos, sus dimensiones fr 171. Un ejemplo de la tensión superficial se tiene «. coloci 
una aguja de coser cuidadosamente sobre la superficie del agua, formando una peque- 
ña depresión permaneciendo en reposo sin hundirse, aunque su densidad puede llegar 
a ser hasta diez veces mayor que la del agua. 


Figura 11.1. La extracción de un anillo de longitud L fuera de un líquido requiere una fuerza adicional F 
para equilibrar las fuerzas de la superficie 2 v L Este método se utiliza corrientemente para 
medir la tensión superficial. 
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Capilaridad es, la acción (elevación o descenso), de un líquido en un tubo capita 
(o en situaciones físicas análogas tales como en medios porosos), provocada por l: 
tensión superficial y originada en la relación que presenta la adhesión entre líquido ` 
sólido con la cohesión del líquido. Los líquidos ascienden en tubos que mojan (adhe 
sión > cohesión) y el menisco que se forma será cóncavo (Figura 11.2.a), y desciender 
en tubos a los que no mojan (cohesión > adhesión), en cuyo caso el menisco ser: 
convexo (Figura Il. 2.b). Como frecuentemente se emplean tubos de vidrio o plástica 
para medir presiones (piezómetros), es aconsejable el uso de tubos de diámetro mayo: 
de 5 mm, para que los efectos de capilaridad sean despreciables y no haya necesidac 
de corregir la posición del menisco. 


bi Mercurio 


a) Agua 


Figura 11.2. Tubos capilares. 


Compresibilidad es, la propiedad que tienen los cuerpos de reducir su volumel 
bajo la acción de presiones externas. De esta definición se deriva el concepto de Módu 
lo de Elasticidad volumétrica (E) de los líquidos y se define por el cambio de intensida: 
de la presión (A p), dividido por el cambio correspondiente de volumen (AV) por unida: 
de volumen, como se indica en la fórmula: 


o 
AV/V 


El valor de E varía principalmente con la temperatura, para el agua se tiene un: 
variación de 20 600 kg/cm? a 0° hasta 23 500 kg/cm? a 55°C, teniendo un valor aprox: 
mado de 22 250 kg/cm? a 20°C y de 21 000 kg/cm? a 100°C. Estos valores son lo sufi 
cientemente elevados para permitir el supuesto de que los líquidos so: 
incomprensibles en la resolución de la mayoría de los problemas de Hidráulica. 
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Es común designar la comprensibilidad com el recíproco del módulo de elastici- 
dad volumétrica: $ = 1/E, de dimensiones |1*F D 


Presión de vapor es, la presión parcial que ejercen, en un espacio cerrado, las 
moléculas que escapan de la superficie de un líquido al producirse el fenómeno de eva- 
poración. Como este fenómeno depende de la actividad molecular y ésta a su vez es 
función de la temperatura, la presión de vapor de un fluido depende de la temperatura y 
aumenta con ella. Cuando la presión que actúa sobre un líquido es igual a su presión 
de vapor, se presenta la ebullición. La ebullición del agua por ejemplo puede ocurrir a 
la temperatura ambiente si se reduce la presión suficientemente. 


En muchos casos de escurrimiento de líquidos, es posible que se produzcan pre- 
siones muy bajas en determinados puntos de un sistema. Cuando esto ocurre, el liqui- 
do se evapora espontáneamente presentándose el fenómeno de cavitación. La bolsa 
de vapor o cavidad que se forma se expande con rapidez y suele ser arrastrada por la 
corriente a regiones donde la presión es mayor que la presión de vapor. En dichas re- 
giones, la cavidad se condensa bruscamente. El crecimiento y destrucción de las bur- 
bujas de vapor, afectan en forma considerable la operación de bombas y turbinas 
hidráulicas, éstas pueden ocasionar la erosión de las partes metálicas en fa región don- 
de se presenta la cavitación. 


TABLA TEN Propledades Físicas del Agua a la Presión Atmosférica Normal en Función de la Tempera- 
tura (Referencia 31). 


Temperatura T Peso Específico Viscocidad Presión de Tensión Módulo de 
CC) y (Kg/m?) Cinemática» Vapor Pv/y Superficiala  Elasticidad E 
(10% m?/seg) (m H2 O) (10° kg/m) (10* kg/m?) 
o 999.9 1.77 0.062 7.71 2.03 
4 1000.0 1.57 0.083 7.66 2.07 
10 999.7 1.31 0.125 7.57 2.14 
20 998.2 1.01 0.239 7.43 2.23 
30 995.7 0.83 0.433 7.26 2.30 
40 992.2 0.66 0.753 7.10 2.33 
50 988.1 0.55 1.258 6.90 2.34 
60 983.2 0.46 2.033 6.76 2.32 
; 80 971.8 0.37 4.831 6.38 2.24 
-> 100 958.4 0.29 10.333 6.00 2.13 
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Capítulo 3 


HIDROSTATICA 


l Hidrostática es, la rama de la Hidráulica que estudia las presiones y fuerzas pro- 
ducidas por un líquido en reposo y sus condiciones de equilibrio. 


3.1. Presión Hidrostática (p). 


Es la fuerza por unidad de área que obra sobre una superficie real o imaginaria sì- 
tuada dentro de un fluido o su periferia. 


Considerándose en el interior de cierta masa líquida un cuerpo de volumen V. limi- 
tado por la superficie-A, según Figura 1Il.1 si dA 


representa un elemento del área en esta superfi- 
cie y dF la fuerza que en ella actúa (perpendicu- 
larmente), la presión será: 


Si se tiene en cuenta toda el área, el efecto 
de la nresión producirá una fuerza resultante que 
es llamada empuje, siendo a veces llamada pre- 
sión total que es dada por el valor de la siguiente 
integración: 


F= fpdA 


Figura HI.1. Fuerzas producidas por un li- 
quido en reposo- 


Si la presión fuese la misma en toda el área, el empuje sería: 
F = pA (111.1) 
La presión hidrostática, según Camargo y Salazar (6), se clasifica en: 


Absoluta, cuando se toma en cuenta la presión atmosférica (utilizada en investi- 
gación). 


Relativa, cuando no se toma en cuenta la presión atmosférica, en Ingeniería se le 
denomina presión hidrostática. 


Unitaria, cuando su intensidad se refiere a la únidad de área. 


Total, cuando se refiere a toda una superficie y corresponde a la intensidad del 
empuje hidrostático. 


- La presión hidrostática unitaria se mide en unidades de fuerza entre unidades de 
área (kg/m?, kg/cm, Ib/pie? o derivadas). 


En vista de que un fluido en reposo no sufre fuerzas tangenciales, la fuerza ejerci- 
da por la presión sobre cualquier superficie debe actuar en la dirección perpendicular a 
ésta. 


Aplicaciones de la presión hidrostática; en prensas hidráulicas, frenos, transmi- 
sión y dirección hidráulicas, retropropulsión, etc. ; 


3.2. Teorema de Pascal. 


El teorema de Pascal dice ...En cualquier punto, en el interior de un líquido en 
reposo, la presión es igual en todas direcciones. 


Para demostrarlo se tiene un prisma líquido de dimensiones pequeñas Ax, Ay, Az, 
dentro de un cuerpo líquido en reposo,. ubicado en tres coordenadas rectangulares (se- 
gún Figura 111.3). 


Las presiones hidrostáticas totales en las caras del prisma son perpendiculares a 
ellas por carencia de rozamiento, al encontrarse en reposo. 


Según la Figura 111.2: 


por perpendicularidad a 1=« 2 (a) 
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fi PE N. Limite de la Cuenca (Parte aguas) 


Figura 111.2. Posición de pre- 
sión 


hidrostática . 
total sobre la cara 
inclinada de un \ 
prisma líquido y 


CORTEAA 


LB Libre bordo 

N.A.M. Nivel de aguas m áximas 
N.A.N. Nivel de aguas normales 
N.m.o. Nivel minimo de operación 


Figura 11.3. Prisma de un cuerpo líquido en reposo. 
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por reposo, se tiene la ecuación estática de equilibrio (EF =0): 
Fy - Fi cos a1 = 0 (b) 
Dx ax — Pi ai cosas = 0 (c) 
si las dimensiones del prisma son pequeñas, las caras son de área muy reducida y es 
admisible, por la continuidad natural de los fenómenos, que su presión unitaria no 
variará para fines prácticos. 
ai cos aj = ax, porque a1 = a2 
entonces: 
px = pi (á) 
por el estado de reposo en que se encuentra el prisma (£Fy = 0): 
Fisenaųı +W-Fy=0 
o sea: 


pi ai sen a1 +2 Ax Ay AZW = pyay (e) 


como: 
aisen a1 = ay; porquea1 =0a2 


y por ser el volumen un finito pequeño al cubo (Ax Ay Az), se puede considerar nulo el 
término que le contiene: - 


i AXAyAzw=0 
entonces: 
pi ay = Py dy 
reduciendo: 
pi = py (f) 


de las ecuaciones (d) y ( f ), se tiene que: 


px = Py = pi =P 
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Si cambiamos las dimensiones pequeñas a infinitesimales el prisma pasa a ser un 
punto, el ángulo a1 puede tener cualquier valor y el plano ZX puede girar alrededor del 
eje Y, este análisis puede hacerse para cualquier dirección. Por lo cual, el diagrama de 
presiones hidrostáticas unitarias de un punto, dentro de un cuerpo líquido, es un círculo 
y el volumen de presiones hidrostáticas unitarias, es una esfera. ` 


Circulo Esfera 


a) Diagrama de presiones b) Volumen de presiones 


Figura 111.4. Preslones hidrostáticas unitarias en un punto. 
3.3. Teorema principal de la hidrostática. 


Al teorema principal de la hidrostática, también se le conoce como la diferencia 
de presiones hidrostáticas unitarias y su enunciado es el siguiente: “En un líquido ideal 
en reposo la diferencia de presiones de dos puntos en su interior, vale la diferencia de 
sus respectivos tirantes por el peso volumétrico del líquido". 


Para demostrarlo, imagínese un prisma líquido recto de bases pequeñas dentro 
de un líquido en reposo y homogéneo. 


b) Diagrama de fuerzas 


c) Corte A—A' 


Figura lil.5. Prisma líquido en reposo. 
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Como el prisma líquido se encuent 
e ma lí ra en estado de reposo i 
ecuaciones de equilibrio: NS 


z Fy = 0 
por lo que: 
Fb - Fa -W cos £ = 0 
donde: 
W = peso propio del prisma líquido 
Fa y Fo = Empujes hidrostáticos en | 
las bases del pris : 
tado.de reposo se analiza AS 

como: 


F = A.p y W = V.w (V = Volumen yw = peso volumétrico) | 
(Ax Az pb) - (Ax Az pa) (Ax Ay Az w cos p) = 0 
dividiendo todo entre Ax Az y como Ay = L, se tiene: 
Pb - pa -Lw cosp = 0 
pero: 
Lcosß = hb -ha Según se observa en la Figura IIl.5, entonces: 
Pb - Pa = w (hb - ha) 
Teorema de la diferencia de presio- 


nes hidrostáticas unitarias o prin- 
cipal de la hidrostática. 


(i. 2.) 


donde: 


Pa y pb = presiones-hidrostáticas unitarias en los puntos a y b (centroides de las 


bases del prisma tíqui 2 3 
vadas. P íquido en reposo), en kg/m”, Ib/pief o unidades deri- 


w = peso volumétrico del líquido dond i i 
rd a e se ubica el prisma, en kg/m?, lb/pie? 


ha y hb = tirantes o profundidade 
50 pr s de los puntos di i 
superficie libre de! líquido (SLL) e A le pire Fa r ma 
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Para el agua normalmente se le considera un peso volumétrico (w) de 1000 
kg/m’. 

Este teorema presenta tres corolarios, según lo describe Camargo y Salazar, 
1980. 


Corolario 1 ...La magnitud de la presión hidrostática unitaria (relativa) en un punto 
vale el tirante del punto por el peso volumétrico del líquido (w)... 


px = wh (111.3) 
despojando el tirante se tiene: 
¿PX 
h= 5 
a esta ecuación se le denomina carga de presión e indica la profundidad (en me- 
tros) necesaria para producir una presión px; de un líquido de peso volumétrico w. 


Para demostrar el corolario anterior, se tiene que; si el punto a (Figura 111.5.a), se 
traslada a la superficie libre del líquido (S.L.L.), la presión en el punto será la atmosféri- 
ca (Pa = 0, por ser presiones hidrostáticas) y su tirante ha valdrá cero; al aplicar estos 
valores a la ecuación 111.2, queda: 


Pb = w hb 


en este caso el punto x =.b, y esta expresión, analíticamente corresponde a la 
ecuación de una recta que pasa por el origen. 


Corolario 2. ...Puntos localizados en un plano a nivel, dentro O ligados por un lí- 
quido homogéneo, tienen la misma presión hidrostática unitaria... 


La razón es que tales puntos al ser el mismo líquido, tienen igual tirante e igual 
peso volumétrico, por lo cual, ta presión hidrostática unitaria puntual es la misma. 


Corolario 3. ...La presión aplicada a un fluído encerrado se trasmite sin disminu- 
ción a cada punto del fluído y de las paredes del recipiente que le 
contiene... 


Figura 111.6. Ubicación de puntos en el plano a nivel ligados por el mismo líquido. 
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Ubicándose en el prisma de la Figura 111.5.a, con el punto a trasladado a la S.L.L., 

y si la presión pa se aumenta de algún modo, por ejemplo: ajustando un pistón sobre la 

- parte superior y ejerciendo una fuerza ( f ) sobre él, a una cierta profundidad, la presión 

p, aumenta exactamente en la misma cantidad. Este corolario viene a representar otra 

expresión del principio de Pascal y se aplica para el funcionamiento de la prensa hi- 
dráulica; representada esquemnáticamente en la Figura 111.7. 


Figura 111.7. Fundamento de la prensa hidráulica. 


En una zona pequeña de un pistón cuya sección transversal es a, ésta se utiliza 
para ejercer directamente una pequeña fuerza f sobre el pistón contra un líquido, tal co- 
mo el aceite. La presión (p =1/a), se transmite a lo largo de un tubo, de la misma forma 
se tiene un cilindro más ancho; provisto también de un pistón más ancho, de área A en 
la cual se ejerce una fuerza F. Puesto que la presión es la misma en ambos cilindros se 
tiene la siguiente igualdad: 


se deduce de esto, que la prensa hidráulica es un dispositivo para multiplicar la 
fuerza con una ventaja mecánica ideal igual a la razón de las áreas de los dos pis- 
tones. 


Los sillones de los barberos y de los dentistas, los gastos hidráulicos para levan- 
tar coches y los frenos hidráulicos; son dispositivos basados en el mismo principio que 
la prensa hidráulica. i 


Las características vectoriales de la presión hidrostática en un punto dentro o en 
la periferia de un cuerpo líquido, son: 
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DIRECCION Radial (en el espacio). 
MAGNITUD Tirante del punto por el peso volumétrico 

del líquido (en kg/m?, Ib/pie?, etc.). 
SENTIDO Hacia el punto. 


LINEA DE ACCION Recta. 


Ejemplo 3.1 


Un tanque de gasolina tiene un conducto de ventilación en condiciones estándar 
a nivel del mar, como se ilustra en la Figura 111.8. La lectura del medidor de gasolina, es 
proporcional a la presión manométrica en la parte inferior del tanque. Si éste tiene 35 
cm de profundidad y contiene 2.5 cm de agua. ¿Cuántos centímetros de aire quedan 
en la parte superior si el medidor indica que el tanque está lleno? El pesa volumétrico 
del agua es 1.0 ton/m? y el de la gasolina 0.69 ton/m”. 


Ventilación hacia la 
atmósfera 
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Gasolina: 
Mg = 0.69 ton/m* 


Figura. 111.8. Esquema del ejemplo 3.1. 


Solución: Suponiendo que existen b cm de aire. Entonces se tienen (32.5 - b) cm 
de gasolina. Como la superficie libre del líquido está en contacto con la atmósfera, la 
presión en ese punto se considera nula por estar midiendo presiones relativas. Por con- 
siguiente, la presión manométrica en la parte inferior del tanque es: 


pt = Pg + Pa = wg hg + wht = wg (0.325- b) + w(0.025) 


pr = 0.69(0.325-b) + 1.0(0.025) = 0.24925 - 0.69 b 
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pr = 0.24925 - 0.69 b (1) 


por otro lado, el valor de ta presión en el fondo es igual a la presión que deberá 
existir si el tanque esta lleno de gasolina. 


pi = wg h = 0.69(0.35) = 0.2415 
pr = 0.2415 ton/m* (2) 
igualando las expresiones (1) y (2). se tiene: 


0.24925 - 0.69 b = 0.2415 


pa 0.24925—0.2415 _ 0.01123m 
0.69 


b = 1.123 cm de aire en la parte superior 


3.4. Dispositivos para medir la presión. 


presi nci i bitrario; los oríge- 
Las presiones pueden expresarse con referencia a un origen ar ; 
nes más usuales son el vacío absoluto y la presión atmosférica, cuando se toma como 
origen el vacío absoluto, la presión se llama presión absoluta y cuando se toma a 
origen la presión atmosférica local, se llama presión relativa o presión manométrica. 


Para ilustrar lo anterior, se tiene: 


Figura 11.9. Diagrama de Distribución de presiones Hidrostáticas en un líquido. 
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Pabs = Pbar + pman = Pa + œ (Zo - 2q) 
donde: 


pa = presión atmosférica local o presión barométrica sobre la superficie libre del 
líquido, en kg/m? 


Pman = presión relativa del punto q, medida con manómetro, en kg/m? 
Zc - Zq = profundidad o tirante del punto q, en m 


Pabs = presión absoluta del punto q, medida a partir del cero absoluto de presio- 
nes, en kg/m? 


La presión atmosférica local depende de la altitud (elevación del sitio con respec- 
to al nivel del mar), del tugar. en que se encuentra el líquido, así como de las condicio- 
nes climatológicas del sitio. 


La presión hidrostática que comúnmente se mide, es tomando como cero de refe- 
rencia a la presión atmosférica local y a esta presión se le denomina Manométrica. 


En la Figura 111.10, se ilustran los diferentes niveles de referencia para medir la pre- 
sión. 


3 
E Presión atmosférica al nivel del mar 
o 


Presión absolu ta 


Cero absoluto (Vacio total) 


Figura 111.10. Representación esquemática de las diferentes presiones. 


A. BAROMETROS: 


El dispositivo para medir la presión atmosférica local se llama Barometro, consiste 


en un tubo de vidrio lleno de mercurio con un extremo cerrado y el àtro ablerto con una 
escala adosada (para poder medir determinados valores de h), sumergido dentro de un 
recipiente que contiene dicho elemento (Figura 111.11). 
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La presión atmosférica ejercida sobre la su- 
perficie del mercurio en el recipiente, lo fuerza a 
elevarse dentro del tubo hasta alcanzar la colum- 
na una altura h que equilibra la presión atmosfé- 
rica, expresándose así: z 


b Pa = wHg Hb 


Pres:on 
atmosférica 


donde: 


w Hg = peso volumétrico del mercurio = 
e eS 13595 kg/m? 

Mercat: ivigl 
A A nivel del mar a la temperatura de 15°C la 
i presión atmosférica es de 10 333 kg/m°, denomi- 
Figura 111.11. Barómetro. nada presión atmosférica normal o estándard. 


Entonces la correspondiente altura barométrica del mercurio es: 


10333 


= 73595 7 070M 


b 


La presión barométrica varía con la altitud (altura m.s.n.m.) y con las condiciones 
climatológicas. 


B. MANOMETROS: 


Los dispositivos para medir las presiones relativas, denominadas simplemente 
presiones hidrostáticas, se llaman Manómetros y son tubos unidos a depósitos, tube- 
rías o canales con el fin de medir su presión. 


Los manómetros se clasifican, en: ( 
` Piezómetros 


Rama abierta 
Tubo u con líquido más 
denso que el del conduc- 
y to o depósito 
simples 
MANOMETROS Cerrados (Manómetro 


metálico de carátula) 


Diferenciales 


Micromanómetros 
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a. Piezómetros. 


, Los piezómetros son manómetros simples de rama abierta cuya característica 
principal es que contienen solamente el líquido que pasa por el conducto, éste consiste 
en un tubo transparente de cristal o plástico, recto o con un codo, de diámetro peque- 
ño (mayor de 5 mm para evitar el fenómeno de capilaridad y tener que hacer correccio- 
nes por menisco). Este tubo se conecta al punto en que se quiere medir la presión 
prácticando cuidadosamente en la pared del recipiente o tubería un orificio, que se ila- 
ma orificio piezómetrico; el otro extremo se deja abierto a la atmósfera. 


El líquido que lleva en su interior el conducto o depósito, asciende hasta alcanzar 
el equilibrio, determinándose entonces la presión mediante la distancia vertical h desde 
el menisco (en la superficie libre del líquido), hasta el punto de interés; en unidades de 
altura de columna del líquido oen el piezómetro, pudiendo expresarse en unidades de 
carga de presión o multiplicarido éstos por el peso volumétrico del líquido, para obte- 
ner unidades de presión. 


Mide p(+ ) 


b) Piezómetro para medir presiones 
negativas 


Figura 111.12. Piezómetros. 


Estos aparatos son medidores de presión muy sensibles, pero no prácticos para 
la medición de grandes presiones, por la longitud excesiva de tubo que se requiere; 
quedando limitado su uso exclusivamente a la medición de presiones en líquidos. 


b. Manómetros simples de tubo U, con líquido más denso al.fluido del con- 
ducto o depósito. 


Estos aparatos se usan para medir grandes presiones, el líquido más usado es el 
mercurio, aunque algunas veces se pueden usar otros líquidos para medir pequeñas 
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presiones: agua, alcohol (coloreados estos), tetracloruro de carbono, tetrabromuro de 
acetileno o bencina, más densos que el fluido circulante en el conducto, siempre que 


los dos no sean mezclables entre sí. 


Figura 111.13. Manómetro de rama ablerta. 


En la que: 
hm = Altura del líquido manométrico (diferencia de cotas entre meniscos). 


hp = Diferencia de cotas entre el eje del conducto y menisco interior del líquido 
manométrico. 


w = Peso volumétrico del fluido en d, en ton/m?. 

w' = Peso volumétrico del líquido indicador o el mercurio, en ton/m?. 
Para la Figura lli.13.a). Las presiones en los puntos a, b, c y d, son: 
Presión en a: pa = presión atmosférica 

Presión en b: pa + whim 

Presión en c: pa + w'hm 

Presión en d: pa + whm - whp 

Para la Figura 111.13. b). Las presiones en los puntos a, b, c y d, son: 


Presión en a: pa = presión atmosférica 
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Presión en b: pb = pa 

Presión en C: pa - whm 

Presión en d: pa - whm - whp 

c. Manómetro simple cerrado. 


Un manómetro de este tipo es el manómetro tipo Bourdon (metálico de carátu- 
la), es un aparato integrado por una carátula y una aguja que es. accionada por un ele- 
mento que soporta la presión, este es un tubo metálico curvado, cerrado por un 
io y por el otro se conecta al recipiente que contiene el fluido cuya presión va a 

irse. 


La esfera puede ser graduada con 
las unidades que se prefieran tales como: 
kg/cmé, mm de mercurio, metros de agua 
o Ib/puig? 


d. Manómetros diferenciales. 


Por lo general son manómetros que 
miden la diferencia de presiones entre dos 
puntos, cuando la presión real en cual- 
quier otro punto del sistema no puede o 
no se desea, determinar. 


Figura 111.14. Manómetro Bourdon para presiones pa + 01 h1 + 03h3 -w2h2 = pB 
relativas. 


PB-PA = 01h-w2h2 +w3h3 


| 
OS 


z 
4 
Q 


OILO LLLCLLLLL 


Figura 11115. Manómetro diferencial. 
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METODOS DE RESOLUCION DE MANOMETROS 


Método Americano. Este método consiste en seguir el desarrollo del manómetro 
partiendo de uno de los puntos extremos, hasta llegar al otro. 


pa + w1 hı -w2 ha + w3 h3 = pB 

pa - pa = -w1 hi + w2 h2 + w3h3 
Método del plano de equilibrio. Este método consiste en determinar un plano de 
equilibrio en el interior del manómetro, partiendo hacia los puntos extremos del 


manómetro, de acuerdo con el corolario 2, del Teorema principal de la Hidrostática, se 
tiene que: 


pı = p2 
p1=pa+ Mw 
p2 = pB + h3 w3 + h2 w2 
Sustituyendo | 
pa + hiw1 = PB + h3 w3 + h2w2 
pa- ps = -hiw1 + h2w2 + h3 w3 
e). Micromanómetros 


Los micromanómetros son aparatos que sirven para determinar diferencias de 
presión muy pequeñas O presiones con mucha precisión. 


a) Para gases b) Para líquidos 


Figura 111.16. Micromanómetros de gancho. 
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Ejemplo 3.2. Para manómetro simple. 
Elev. X - 


Elev. 
£ 1530 
pepósita 
de agua 
iw =1 
n/m’ 
Elev. 15.00 
Elev. 14.7 4 
Manómetro 


de mercurio 
(“0 * = 136 tom?! 


Figura 111.17. Perfil (Esquemático) de un depósito de agua (Elevación en m). 


¿Se desea conocer la elevación de la superficie libre del agua en el depósito? 
Elevación x = Elevación a + ha (1) 
Datos: 


Elevación a = 15.00 m 


w = peso volumétrico del agua = 1 ton/m? 


w' = peso volumétrico del mercurio = 13.6 ton/m? 


De acuerdo con el método del plano de equilibrio para la resolución del manóme- 
tro, se tiene: 


Presión en b = presión en b' 


pb = Pa + w hp = Pa + 1.0 (15 - 14.7) 


A enaa e 


= Pa + 0.3 
pb' = po + w' hm = po + 13.6 (15.3 - 14.7) 


= pe + 8.16 


pero: 


po = presión atmosférica = 0, por estar midiendo presiones manométricas. 
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pb = 8.16 
Sustituyendo en la igualdad: 
Pa + 0.3 = 8.16, pa = 8.16 - 0.3 


Pa = 7.86 ton/m? 


h= 7.86 m, Sustituyendo en (1). 


Elevación x = Elevación a + ha = 15.00 + 7.86 = 22.86 m 
Elevación x = 22.86 m 


Ejemplo 3.3. Para manómetro diferencial. 


Se tienen dos tuberías, una de ellas conduce agua cruda a una planta de trata- 
miento para potabilización y la otra es de distribución del agua tratada; están unidas 
por una tubería con una llave de paso. 


Tubería de agua 
cruda ((0) 


Elev. 11.5 F 


w= 1.0 Tonm? 
(J= 13.6 Ton/m* 


Tubería de 


agua tratada 
Elev. 9.0 


Llave de paso 


(Elevación en m } 


Figura 111.18. Perfil esquemático (Elevación en m) del problema 3.3. 


Se pregunta: ¿Cuál es el sentido del flujo al abrir la llave de paso? 


¿La p 111 es positiva o negativa? 
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Será: 
Positiva, si el flujo va de izquierda a derecha 
Negativa, si el flujo va de derécha a izquierda 
pi + hiw-h2w"-h3w = pi 
pi- pi = -hiw + hw + h3w 


= - (10 -9.5) x 1.0 + (10.5 - 9.5) x 13.6 + (11.5 - 10.5)x 1.0 
= -0.5 + 1.0 (13.6) + 1.0 = 14.1 ton/m 


pi- pu = 14.1 ton/m? 


Como pi - pi es positivo, entonces el flujo es de izquierda a derecha. 
3.5. Problemas propuestos. 


3.5.1. Exprésese una presión de 8.0 lb/pulg? (psi), en:a) milímetros de mercurio 
(Hg), b) metros de columna de agua, c) metros de tetrabromuro de acetileno (s =2.94) 
y d) kg/cm”. 


3.5.2. Exprésense 3 atm de presión absoluta, como una presión manométrica en 
metros de columna de agua, kg/cm” y psi, si la presión barométrica es de 750 mm de 
Hg. 


3.5.3. Determínense las alturas de columna de agua, de queroseno (s= 0.83), de 
tetrabromuro de acetileno (s= 2.94), tetracloruro de carbono (s= 1.60) y Bromotormo 
(s= 2.87), equivalente a 18 cm de Hg. 


3.5.4. Determinar la presión relativa y absoluta en el fondo de un recipiente abierto 
a) si está lleno de agua; b) si está lleno de gasolina de peso específico y = 700 kg/m”. 
La profundidad del liquido en el recipiente es h= 4.0 m. La presión atmosférica es igual 
a 700 mm de Hg. 


3.5.5. Imagínese una situación donde el petróleo de un depósito de almacena- 
miento se encuentra en reposo y el aire encima de su superficie libre se halla en condi- 
ciones atmosféricas estándar a nivel del rear. Si la gravedad específica (s) del petróleo 
es de 0.86, ¿a qué distancia abajo de la superficie la presión es de 2 atmósferas absolu- 
tas? ¿En qué punto la presión es de 1500 Ib/pie*? 


3.5.6. En los piezómetros de la Figura IIl.12.a, el líquido se eleva a 1.372 m por en- 
cima de C. ¿Cuál es la presión en C en ton/mí, en kg/cm? y en Ib/pulg? si el líquido es: 
a) agua, b) aceite (s= 0.9), c) mercurio y d) melazas (s= 1 5)? 
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3.5.7. El fluido de la Figura 111.12.b) es agua y hc =3.17 m. Suponiendo que la pre- 
sión atmosférica sea normal, calcúlense la presión manométrica y la absoluta en C, en 
kg/cm? y en psi. 


3.5.8. En la Figura !11.13.a). determínense la carga de presión (en m y en pies) y la 
presión en d, en kg/cm? y en psi, cuando: 


a) El fluido del conducto (en d) es agua y el líquido manométrico mercurio, hp = 
76.2 cm y hm = 38.1 cm. 


b) El fluido en d es aceite (s = 0.915), y el líquido manómetrico agua. hp = 106.7 
cm y hm = 21.6 cm. 


c) El fluido en d es gas (w = 0.641 kg/m?), y el líquido manométrico agua, he = 
38.1 cm y hm = 12.7 cm. ¿Hasta qué punto afecta al resultado el valor de hm? 


3.5.9. En la Figura 111.13.b), suponiendo una presión atmosférica normal, calcúlese 
la presión absoluta en d, cuando: 


a) El fluído en el conducto, punto d, es agua y el líquido manométrico mercurio, 
hm = 38.1 cm y hp = 1.07 m. 


b) El fluído en d es aceite (s= 0.82) y el líquido manométrico-una solución salina 
(s = 1.10) hm = 54.6 cm y hp = 19.1 m. 


3.5.10. En la misma figura del problema anterior, la distancia hp + o = 1.22 m. 


Cuando el fluído en d es agua, el liquido manométrico mercurio y la presión en d un va- 
cío de 3.8 ton/m”; calcúlese hm. 


3.5.11. En un fluido que tiene un peso específico variable, respecto a la profundi- 
dad, está dado por ta relación funcional y = 450 + ah, donde: a = 12kg/m* y h es la 
distancia en metros desde la superficie libre, ¿cuánto vale la presión en un punto 5m 
abajo de la superficie? 


3.5.12. Determínese el peso W que puede sostenerse mediante la fuerza de 120 
kg en el pistón de la Figura A. 


3.5.13. En la Figura B, el fluido en los conductos es agua y el líquido manométrico 
mercurio, hm = 1.372 m. Calcúlense las diferencias de presión y cargas de presión en- 
treqyr. 


3.5.14. En la Figura C, el fluido en los conductos es aceite (s = 0.90), el líquido 
manométrico es una solución de cloruro de calcio (s = 1.10), hm = 81.3 cm. Calcúlen- 


- se las diferencias de presión y cargas de presión entre $ y t. 
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a A PF FF FF 


AT 


30 cm de 
diámetro 


Figura C 


3.5.15. En la Figura D, el líquido en los conductos es agua y el líquido manométri- 
co aceite (s= 0.85), hm 68.6 cm y Y = 76.2 cm. Calcúlese la diferencia de presión entre 
qy! 


3.5.16. En la Figura E, el fluído en los conductos es agua y el líquido manométrico 
es mercurio, hm = 46 cm y Y = 0.61 m. Calcúlense las diferencias de presión y cargas 
de presión entre n y o. l 


< 


Figura E 


3.6. Empuje sobre superficies planas. 


La presión hidrostática total (F), conocida como empuje, es la presión hidrostática 
unitaria, aplicada al centro'de gravedad de una superficie multiplicada por el área de 
ésta. 
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L importancia de este tema reside en que frecuentemente el ingeniero encuentra 
probler. as relativos al proyecto de estructuras que deben resistir presiones ejercidas 
por líquesos. Tales son los proyectos de compuertas, válvulas, diques, depósitos, tube- 


rías, etc. 
Las características vectoriales del empuje en una superficie plana, la dirección de 


la presión hidrostática total es perpendicular a ésta, ya que en reposo los líquidos no 
pueden generar fuerzas tangenciales. 


El sentido es contra dicha superficie plana. El vector representativo es recto, por 
lo cual su línea de acción es recta (como la de toda fuerza), y pasa por el centro de pre- 
sión, para el caso de superficies planas, se tiene: 

Ica 


Ycp = Ayca + ICG 


La magnitud es igual a el área mojada de la superficie plana por la presión hidros- 
tática unitaria que actúa en el centro de gravedad (centroide). 
F = Pca A = whcaA 


Las fórmulas de la magnitud y localización del empuje, se determinan como 
gue: 
Eje X (Traza del plano 


de la lámina y la super- 
ficie libre del líquido) 


|- Dirección vertical 


Figura ili.19. Cuerpo de Agua (o líquido). 
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En las Figuras Ili. 19 y 20 se aprecia una lámina plana de agua de forma irregular, 
tanto en vista de perfil como frontal y su plano forma un ángulo 8 con la normal a la su- 
perficie libre del líquido. 


| 
H 
ł 


_ Figura ill. 20 Corte DD’ 


a). Determinación de la magnitud y dirección del empuje. 


Para la determinación del empuje que actúa en uno de los lados de la Figura 
11.20, primero el área será subdividida en elementos diferenciales dA, localizados en la 
profundidad genérica h, a una distancia y de la intersección O. 


La fuerza que actúa en dA, es: 
dF = pdA = w y cos f dA 


al área correspondiente. La resultante de 
área total y es también normal, está dada 


Cada una de las fuerzas dF, es norma! 
las fuerzas dF, que es el empuje (F) sobre el 
por: 


F = $dF = fwycosB dA = w cos f $ y dA 


donde: w y 8 son constantes; la f y dA es el momento estático del área en rela- 
ción al eje X; por tanto: 


fydA = Mx = Ay 
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donde: 
y = distancia del centro de graveaad del área hasta el eje X. 
A = área total. 
entonces: 
F = wcosf Ay 
como: 
y cos f = ħ 
F=wfA=whcgGA si whca = poa 
F = pcGA | (11.4) 
donde: 


F = presión hidrostática total (empuje) en la superficie plana mojada, en Kg, (uni- 
dades de fuerza). 


pca = Ď = presión hidrostática unitaria en el centroide de la superficie plana mo- 
jada, en unidades de fuerza entre unidades de área (kg/m”). 


A = área mojada de la superficie plana (mô). 


La dirección del empuje sobre superficies planas siempre es normal al área, el lí- 
quido que lo genera actúa, ya que no se presentan fuerzas tangenciales al encontrarse 
en reposo. Se definirá siempre un ángulo a respecto a la horizontal para identificar la di- 


_ rección del empuje hidrostático. 


b). Localización del centro de presión en superficies planas finitas. 

Para determinar la fuerza F, hay que localizar el centro de presión (punto de apli- 
cación del empuje), el que puede ser definido aplicándose el Teorema de los momen- 
tos o de Varignon: El momento de la resultante con relación a la intersección O (eje 
x), debe igualar la suma de los momentos de las fuerzas elementales dF. ʻi 

Mo =Fycp=fy dF 
De las deducciones anteriores, se tiene: 
dF = w hdA = w (y cos $) dA 


F =wcosfAy 
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sustituyendo: 
w cos $ AY (ycP) = f y w (y cos 8 dA 
= w cosp f y dA 
como: 


S y dA es el momento de inercia del área plana respecto del eje X, o sea: 


entonces: 
$ l 
A =l = 
y XER Xx, YCP Aj 
como: 
Ay = Mx 
Lx 
YC = Wr (LS) 
donde: 


ycr = distancia del eje X (superficie libre del líquido) al centro de presión del área 
mojada (punto de aplicación de F), en unidades lineales (m). ý 


kh = Momento de inercia de A respecto al eje X, en unidades lineales a la cuarta 
potencia (m `). 


Mx = Momento estático de A respecto al eje X, en unidades lineales al cubo (mô). 


Comúnmente el momento de inercia que es conocido, es el relativo al eje que pa- 
sa por el centroide (centro de gravedad), por tanto el momento de inercia con respecto 
al eje X (ix), conociendo el correspondiente al eje de la figura, que pasa por el centroi- 
de, de acuerdo al teorema de los ejes paralelos en Mecánica, se tiene: 


Ix = Ilce + Ay * 


Sustituyendo en la ecuación 111.5. 


_ loo +Ay? ilce , - 
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== (1.6) 
ycP Ay * y 


como: 


tos = pP que es el cuadrado del radio de giro (del área relativo al eje que pasa 


por el C.G.), se tiene: 


<fn 


yor =y + 


esto es, que el centro de presión está siempre abajo del centro de gravedad, a 


2 
una distancia igual a T medida en el plano del área. 


Para situar lateralmente la posición del centro de presión, cuando no existe sime- 
tría en la figura, se tiene, de acuerdo con el corte DD', el área elemental dA, ahora esta 
formada por dx dy de manera que para los momentos puede tomarse la distancia X se- 


gún convenga. 
Tomando momentos respecto al eje Y, en relación con el Teorema de Varignon, 
se tiene: 


My = Fxcr = fxdF 
Aj utilizar los valores obtenidos anteriormente, 
w cosp (AJ) xcr = f xo y cos f dA 


(Ay) xcP = $ xy dx dy 


pero: 
$ x y dx dy es el producto de inercia del área plana respecto de los ejes X e Y se- 
leccionados, representado por Ly ] 
por tanto; 
$ x y dx dy = ly 


= I 
A7 XCP = Ixy, XCP = Ay 


como: 
Ay = Mx 
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(11.7) 


donde: 


xcp = distancia del eje Y al centro de presión (punto de aplicación de F), en uni- 
dades lineales (m, pie, etc.). : 


Ixy = Producto de inercia de A respecto a los ejes X e Y, en unidades lineales a la 
cuarta potencia. 


Mx = Momento estático de Á respecto al eje X, en unidades lineales al cubo. 
Por otro lado, de la teoría estática. 
ly = 1/2 (lx + ly) - las (111.8) 
donde: y 
, Ix = Momento de inercia del área mojada plana respecto al eje X 


ly = Momento de inercia del área mojada plana respecto al eje Y. 


las" = Momento de inercia del área mojada plana respecto a un eje a 45° del eje X 
que pasa por el origen. 


Ejemplo 3.6.1 

Se tiene una toma lateral en un canal principal de un distrito de riego; de acuerdo 
con los esquemas siguientes, se desea conocer: ¿Cuáles son las características mecá- 
nicas del empuje de agua (F), en la compuerta deslizante rectangular? 

Características del Empuje: 

a). Magnitud: F = ? 

b). Dirección 

c). Sentido 

d). Punto de aplicación de la fuerza (centro de presión). 

Datos 

b = 1.50 m 

d = Elevación 98 - Elevación 95 = 3.0 m 
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s de inercia, áreas y cuadrados del radio de giro de las prin- 


s* (10 
7 2 
db? $ 
36 
d? 
16 


2 
> 


TABLA HI.1. Momento w = 1.0 Ton/m? 


cipales figuras Q eométrica 


h = Elevación 100-Elevación 96.5 = 3.5 m 
Elevación SLA = 100.0 m 


RECTANGULO y = Elevación 100-Elevación 96:5 = 3.5 m 


conducto de la 
C toma lateral 


Œ del canal, B 


TRIANGULO Œ del canal 


principal 


CIRCULO 


a) PLANTA ESQUEMATICA DE UNA TOMA LATERAL 
q 


canal 
principal : 


e 


SEMICIRCULO 


conducto de la 
toma lateral rasante del 


cana| iateral 


SEMICIRCULO 


b) CORTEA-A' : 
(no se muestran refuerzos) 


PARABOLA 


PARABOLA 
EUPSE 


TRAPECIO 


*Relativos a los ejes 0-0 (ce 


7 


cì} CORTE B-8* 


d} CORTEC-C* 
(Elevación en m y Acotamiento en cm) 


Figura 111.21. Representación de una toma para canal lateral. 


61 


ntroidal) o A-B indicados. 
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f 
4 
i 
i 
i 


} = 3.714 m 
a) Determinación de la magnitud del empuje (F). Yop 


De acuerdo con la teoría hidrostática, según la Fórmula (l!l.4), se tiene: Elevación C.P. = 100 - 3.714 = 96.286 m 


F = Apca = bd oh Elevación C.P. = 96.286 m 


RESPUESTAS 
Sustituyendo los datos: | E 
5x3.0x1.0x3.5 = 15 75 CARACTERISTICAS DEL EMPUJE DE AGUA. 
= 0x1. .5 = 15. 
E a, a). Magnitud — >. — F=1575ton 
ER b). Dirección m Horizontal 
b). Dirección. Como el agua que se encuentra en contacto con la compuerta, al G Sonido a TS 
star cerrada, no participa en su flujo en el canal, se considera que se tiene un cuerpo g 1 | 
ií uido en reposo por tanto la dirección es perpendicular a la compuerta o sea horizon- d). Contro de presión ————————— Sobre e eje vertical de simetría de la compuerta 
tal | deslizante a la elevación 96.286 m. 


i i rta. 

c). Sentido. El sentido es contra la compuerta me 3.7. Empuje sobre superficies curvas. 
d). Punto de aplicación del empuje (Centro de presión). Por.condición geométrica 

el Me de aplicación del empuje de agua (C.P.), en la compuerta, queda sobre el eje La resultante total de las fuerzas de presión (empuje), que obran sobre una super- 

vertical de simetría de ésta, a la siguiente elevación: ficie curva, está formada por la suma de los elementos diferenciales de fuerza (dF = 

pdA), normales a la superficie. La determinación de la magnitud y posición de la resul- 

Elevación C.P. = Elevación S.L.A. (eje X) - hep tante de estas fuerzas elementales, por los métodos usados para superficies planas 

presentan objeciones de cierta dificultad, sin embargo, con facilidad pueden determi- 

narse las componentes horizontal y vertical de la resultante para luego combinarlas 

vectorialmente. 


como se encuentra vertical la compuerta: hop = Yop 


De acuerdo con la Fórmula (111.6). 


k dlc,- 
==—=-=+ 
Ye =m Ay y 


Para un rectángulo (forma geométrica de la compuerta), el momento de inercia 
con respecto a un eje que pasa por su centroide, es: 


a 
y > 
Q [l 
w log 
a 
N 
D nannaa areara aiia ia a 


3 h 
Ice =~7 
y su área; 
Figura 111.22. Fuerzas de presión sobre superficies curvas. 
sustituyendo;. 
Yoo == dy +y = y +y Considerando las fuerzas que obran sobre el prisma líquido ilustrado en la Figura 
a 111.22, limitado por la superficie libre ao, por la superficie vertical ob y por la superficie 
Ycp = A x = + 3.5 = 0.214 + 3.5 = 3.714 curva ab. El peso de este volumen es una fuerza (W), vertical hacia abajo, y la acción 
12 E E 
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del resto del tíquido al prisma considerado, es una fuerza horizontal (Fx), actuando de 
derecha a izquierda sobre ob. 


Estas fuerzas (FX, w), se mantienen en equilibrio al existir fuerzas iguales y Opues- 
ión de la superficie curva ab. Se deduce en consecuencia, que la compo- 
nente horizontal (Ex) del empuje (resultante total de las presiones), sobre una superficie 
curva (aplicada en el mismo punto), es igual que la fuerza que actúa sobre la superficie 
plana vertical formada al proyectar la superficie curva en dirección horizontal. 


De acuerdo con lo visto en Empuje sobre superficies planas, se tiene (Según fór- 
mula 111.4). l s 
Fx = pca Ay = wh’ Ay (111.9) 


donde: 


` =x = componente horizontal del empuje sobre superficie curva. 


w = peso volumétrico del líquido. 
R= tirante del centroide de ta superficie plana vertical imaginaria. 


y = área de ta superficie plana vertical imaginaria, uno de cuyos bordes es ob y 
que es producto de la proyección horizontal sobre el plano vertical, de la superfi- 


cie curva ab. | 
IAS 
Por otra parte, la componente vertical de dicho empuje sobre la superficie curva, 


es Igual al peso del líquido que Se encuentra encima de ésta y tiene su aplicación en el 


centro de gravedad del volumen líquido. Un razonamiento semejante demuestra que 
cuando el líquido se encuentra debajo de la superficie curva, la componente vertical del 
empuje (Fy), es igual al peso del volumén imaginario del líquido, que se encontraría en- 


dA= Ldc 


Figura 111.23. Representación del componente vertical de empujes sobre superficies curvas. 
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T de la superficie, y queda aplicada hacia arriba pasando por su centro de grave- 
ad. 


dFy = dF sena = pdA sena = L dc w h een a 
= Lh dc w sena 
como: 
de sena = dex 


y Lhdc sena = Lh dex = volumen diferencial del dictó prisma = dV 


entonces: 

dFy = dV o = dW (diferencial de peso) 
integrando: l 

fdFy=fdW=W Fy=W (111.10) 


oy Peso del prisma líquido gravitante imaginario (o real), actúa hacia arriba pasando 
ml del prisma (o hacia abajo cuando el líquido se encuentra sobre la superficie 
curva). : 


A naraman it E 


-ra -r gr- 
t ON 
i A 
i EX 
4 H ` 
t \ 
1 po 
ENI i ` 
e 1 \ 
F 
*2 


- b) Componente horizonta! 


Figura ua. ODEO vertical y horizontal del empuje hidrostático sobre superficie curva cilín- 
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La magnitud del empuje, de acuerdo al Teorema de Pitágoras ("el cuadrado de la 
hipotenusa es la suma de los cuadrados de los catetos"...), vale: 


(4.11) 


Para superficies curvas formadas por mantos de cilindro de generatriz horizontal, 
el centro de presión está dado por: 


Elevación CP = Elevación cc-R sen $ (111.12). 


donde: 

Elevación CP = Elevación del centro de presión 
Elevación cc = Elevación al centro de curvatura 
R = Radio 


$ = ángulo que forma el empuje con la horizontal. 


Figura 111.25. Centro de presión del empuje en superficie curva. 


La dirección para superficies curvas circulares siempre será radial y estará defini- 
da por el ángulo que forma el empuje con la horizontal ($), que por trigonometría, se 
tiene que: 


tg p=, B=áng tg EY (111.13) 


El sentido del empuje es contra la superficie curva. 


Ejemplo 3.7.1. 


Se tiene una presa derivadora sobre el lecho de un río, con el fin de desviar parte 
de los escurrimientos que en él se presentan y poder aprovecharlos en el riego de una 
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determinada superficie localizada en la margen izquierda del mismo. En la bocatorna se 
tienen compuertas deslizantes rectangulares y en el canal desarenador una compuerta 
radial como mecanismo de obturación, de acuerdo con los siguientes esquemas se de- 
sea determinar las características estáticas del empuje del agua en la compuerta radial. 


La compuerta radial tiene las siguientes características: 


R = 7.07 m 
A = 45" 
L = 5.00 m 


Elevación cc = 100.00 m 
wH.0 = 1000 kg/m? 


PREGUNTA. Determinar las características mecánicas del empuje del agua sobre 
la compuerta radial. 


1. Magnitud del empuje (F).. 


a). Determinación de las componentes rectangulares del empuje de agua en la 


compuerta. 
qe - ; = 
a.1. Cálculo de Fx , po O 
según la Fórmula 111.9: AC A R 
Fx = wh'Ay=whħh'{(RsenA xL) 4 
R sen A ; E 
Fx = w (Rsena + 103-100) (R sen A x L) senda E f 
> Lo Y) A 
7.07 sen 45° o ar E gen 
=1 (7.07 sens" + 3) (7.07 sen 45° x 5) i 
Fx = 1 (5.5) (25) = 137.5 ton Sri A 
Fx = 138 ton l le dl 
y c 
a.2. Cálculo de Fy. 
r 
de la Fórmula lil. 10: “e 
Fy = Worisma = Vol.prisma w = Áreabase Lw (a) 
Areabase = Area rect.abed + Area sector cef- Area triángulo cdf (b) 
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Eje de la bocatoma 
y de! canal principal 


Ax] 
bocatoma 


8 
muro de encauce + 
rio 


MY 


Figura 111.26. Planta esquemática de una prensa derivadora 


a) CORTE A — A” (Elevación en m Acotamiento en cm) 


s b) CORTE B-B' 
Figura 111.27. Corte longitudinal del Canal desarenador y transversal de la cortl 
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A e 


na vertedora. 


cresta vertedor 


c) CORTE C -C' 


Figura 111.28. Corte CC”. Vista de canal desarenador y cortina vertedora 


Area rectángulo abed = (ed) (bd) 
= (R-R cos A )(103-100) = (7.07-7.07 cos 45°) (3) 
= 2.071 x3 = 6.212 m? 


= 2.071 x Area rectángulo abed = 6.212 mê 


Area del sector cef = x R? cĉ) 
360 

= 3.14 (7.072 x 2 - 2 
( ) X 360 7 19.62 m 


Area del sector cef = 19.62 m? 

Area del triángulo cdf = 1/2 (dc) (df) 

= 1/2 (R cos A )(R sen A) 

= 1/2 (7.07 cos 45°) (7.07 sen 45°) = 12.5 m? 

Area del triángulo cdf = 12.5 m? 
` sustituyendo (c), (d) y (e) en (b): 

Areabase = 6.212 + 19.62 - 12.5 = 13.332m? 
- Areabase = 13.332 m? 


sustituyendo (f) en (a): 
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(c) 


(a) 


(e) 


(1 


Fy = 13.332x5x1 = 66.7 = 67 i + Trazo del manto con el 


: ue” plano de simetria 
Fy = 67 ton f l y 


b). Determinación de la magnitud del empuje | 


según la Fórmula 111.11. nT 


F 
F= Fy? + Fx? => J62 


2 Na Je 
138? = /4489 + 19044 =,/23533 `= 153.4 


F = 153 ton | PERFIL 
VISTA FRONTAL 


; aplicación del empuje (Centro de presión). 
AURA puje ( P ) 4 Figura 111.29. Centro de presión compuerta radial. 


según la Fórmula 111.12. 


Elevación C.P. = Elevación c.c. - R sen $ (a) 3. Dirección. 


y considerando la Fórmula 111.13; La dirección es radial con un ángulo de 25*54' con respecto a la horizontal. 


4. Sentido 


B=ang tg X = ang tg A = ang tg 0.4855=25.9° El sentido es contra la compuerta. 


Respuestas 

B = 25%54' 

sen f = sen 25°54' = 0.4368 Magnitud del empuje. ——————————_——— F= 154ton. 
: R =7.07m Sentido contra la compuerta. 
> Dirección Radial con un ángulo de 25°54' con respecto a la 
i Elevación c.c. = 100.0 m : 
| horizontal. 
| : ; ; 
| sustituyendo en (a): Centro de presión Sobre la compuerta radial en su traza con el piano 


Elevación C.P. = 100 - 7.07 x 0.4368 de:simetia a la Flevación 96:91; 


= 100 - 3.09 = 96.91 i 
, 3.8. Métodos gráficos o de Mohr para determinar empujes (presio-. 
Elevación C.P. = 96.91 m nes hidrostáticas totales). 


! l . Para el cálculo o la verificación de presiones hidrostáticas, hay métodos gráficos 
El centro de presión se encuentra sobre la compuerta radial en su traza con el bastante prácticos que son suficientemente aproximados, para fines de Ingeniería. 


plano de simetría a la elevación 96.91 m. 
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Los métodos gráficos se basan en la teoría de la Estática, para que resulten prác- 
ticos es necesario que las superficies planas O mantos cilíndricos tengan anchura cons- 
tante, con el fin de que los volúmenes de presiones bidrostáticas sean fácilmente 
cubicables por técnicas geométricas simples. 


Los métodos gráficos para la determinación de empujes, pueden ser de dos tipos 
de superficies. 7 


a). Superficies planas 
b). Superficies curvas 


a). El método gráfico para determinar empujes en superficies planas, observa el 
siguiente procedimiento: 


1. Se determinan las presiones hidrostáticas unitarias en los puntos extremos (en 
profundidad), de la superficie a la cual se desea obtener el empuje. 


2. Se escoge una escala de líneas y otra de presiones hidrostáticas unitarias. 
3. Se dibuja el diagrama de presiones hidrostáticas unitarias. 


4. Se obtiene la magnitud del empuje, cubicando el volumen (prisma), de presio- 
nes hidrostáticas unitarias. . 


5. Se determina el punto de aplicación del empuje, obteniendo el centro de masa 
del prisma, en función del centroide de la superficie que forma la base del 
mismo. 


Ejemplo. Se tiene una pantalla que sirve de retención de un volumen líquido 
(agua), se desea saber, por el método gráfico, cuál es el empuje que ejerce el volumen 
líquido que está en contacto con ella. 


elev. 105 


Datos: 


Elev. a =105 

Elev. b = 101 
L=5m 
W = 1000 kg/m? 


Figura ili.30. Diagrama de la pantalla del ejemplo. 
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O am = t 


1). Determinación de presiones hidrostáticas unitarias. 
pa = presión atmosférica = 0 
Pb = w h = o (105 - 101) = 1000 x4 = 4000 
Pb = 4000 kg/m? 

2). Escala de líneas; icm=1m 

Escala de presión hidrostática unitaria 1 cm = 2000 kg/m?. 


3). Diagrama de presiones hidrostáticas 
unitarias de la pieza ab a 


4m 


Y tm 
a—-b=105-—101=4m 


=4 cm 


4). Magnitud del empuje. . 


El diagrama anterior se repite de flanco a 
flanco a lo largo de toda su anchura L(=5m), el 
conjunto genera un prisma de base triangular b 
abc y altura L que recibe el nombre de Volu- 
men de presiones de la pieza ab o paramento 
mojado vertical. La cubicación de este prisma 
proporciona el valor del empuje. i 


o 


4000 
Pb ="2000 


= 2cm 


' Figura 111.31. Cuerpo libre de presiones 
hidrostáticas unitarias. 


: Fab = PLBL 1 x4000x4x5 
2 2 
Fab = 40,000 kg 
L 
Fab = 40 ton 


c Pb 


Figura 111,32. Volumen de presiones. 


5). Punto de aplicación del empuje. 


El centro de masa está a la elevación del centroide del triángulo abc que será la 
elevación del centro de presiones (cp) de la pieza ab; por ser el diagrama un triángulo, 
el cp está a un tercio de ab y sobre la recta ab (en el eje de simetría del paramento 
mojado vertical de la pantalla), obtenido por el cruce de las bisectrices que marca el 
centroide del triángulo. Fijando la Escala de Empujes: 1 cm = 10 000 kg. 
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3). Se estima gráficamente (con escalímetro a la escala de líneas), el tirante del 
punto medio de cada cuerda, que multiplicado por w, por la cuerda y por el ancho 
de la compuerta, proporciona el empuje (presión hidrostática total) en cada fran- 
ja, cuya línea de acción queda definida por la recta que va del punto medio de la 
cuerda al centro de curvatura del arco. 


oi 4). Se realiza una tabla de empujes para cada una de las franjas, eligiéndose una 
40:000 kg N EE -escala de fuerzas. ; 


5). Se definen las direcciones de los vectores representativos, cuyo punto de apli- 
cación para fines prácticos, es el centro de la cuerda correspondiente (veáse el 


paso 3). 


.33. Punto de aplicación del empuje. | 
Figura (11.33 P 6). Se traza el correspondiente polígono de fuerzas con los vectores repre- 


sentativos de los empujes en cada una de las franjas, de acuerdo a la escala de 


i i e la siguiente ma- a a : ; , 
ntroide se determina d g fuerzas elegida, y con las direcciones radiales correspondientes. 


Para un trapecio en forma gráfica, el ce 


nera: 2 i ; a : : 
7). Se estima la línea de cierre del polígono (resultante), considerando la misma 


Pal? Pal? escala de fuerzas, esta línea es el empuje del agua F (presión hidrostática total), 
sobre el manto de cilindro. 
1] 


8). Se traza una recta, paralela a la línea de cierre del polígono de fuerzas, por el 
centro de curvatura de la compuerta radial, dicha recta es la línea de acción (di- 
rección) de F, y la traza (intersección), de tal recta con el arco, es el centro de 
presión de F; el sentido es contra la compuerta. 


9). Se mide el ángulo (8) que forma la línea de acción de F con la horizontal (con 
transportador). 


10). Se estima el tirante del Centro de Presión (utilizando el escalímetro, a la esca- 
A la de líneas) que restado a la elevación del espejo del agua (o líquido), da la eleva- 
Figura 111.34. Localización del centroide. ción del centro de presión. 


; terminar empujes en superficies curvas. Los anteriores puntos permiten la definición de las cuatro características estáticas 
b). Método gráfico para de pul del empuje del agua (presión hidrostática total, para cualquier líquido); Magnitud, direc- 
les (caso de compuertas radiales), el método ción, sentido y centro de presión. 


ra mantos de cilindro horizonta € } 
ie I y la secuencia, de acuerdo con Camargo y Sa 


i na suma vectorial ; z ENO a i 
gráfico se resume en U Para tener una aproximación más rigurosa, se recomienda el uso del mayor nú- 


lazar (6), es la que sigue: mero de franjas, ya que como centro de presión de cada franja se toma el punto medio 
1). Se dibuja el manto horizontal en elevación, escogiéndose previamente una €s- de cada cuerda y entre más pequeña sea ésta, el error cometido por este hecho será 
E menor. 


líneas. 
cala de líneas 3.9. Flotación de cuerpos. 


2). Se divide la directriz (arco de círculo), en un debida n de pop e 
3 nus ; i ; esto es, qu j . a . 

equivalentes a dividir en franjas deis el manto a ¡ Cuerpos flotantes son aquellos cuyos' pesos son inferiores a los pesos de los vo- 

líndrica está sustituida por una poliédrica. lúmenes de líquidos que ellos puedan desalojar al ser sumergidos en éstos. 
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ERZA DE FLOTACION a la fuerza resultante que un fluido ei: 
o o de mergido, ya sea total o parcialmente. Esta fuerza 


erce sobre un cuerpo su ialr 
Pea Ta verticalmente hacia arriba, en efecto, nO puede existir una componente 
horizontal sobre el cuerpo sumergido ya que su proyección sobre cualquier plano verti- 


cal vale cero. 


esc. lineas icm =X m 


esc. tuersas icm = y ton. 


horizontal 
slov. C.P. = elev. C.C. — S 
= elev. S.L.A. — he 
medio can p 
transportador ial 


TABLA DE ÔF 


Medido con (Empujes de agua en las franjas) 


escalimetco 


Poligono de fuerzas fesuuenático) 
losc. de tuerza t cm =-Y ton) 
(6) 


perficies curvas. 


Figura 111.35. Método gráfico para obtención de empujes en su 
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Efectivamente la fuerza ascendente que actúa sobre un cuerpo surnergido en un 
fluido es simplemente el resultado de dos fuerzas hidrostáticas vericales: una, la com- 
ponente ascendente de la presión total ejercida por el fluido sobre la superficie inferior 
del cuerpo, y la otra, la componente descendente de la presión total ejercida por el flui- 
do sobre la superficie superior. Como la presión unitaria aumenta con la profundidad, la 
componente ascendente es mayor'que la descendente, por tanto, la resultante es una 
fuerza ascendente o de flotación. 


Principio de Arquímedes 


El principio de Arquímedes indica ...todo cuerpo sumergido en un líquido experl- 
menta un empuje vertical ascedente igual al peso del volumen de líquido que desaloja... 
El punto de aplicación de dicho empuje coincide con el centro de gravedad del volu- 
men desalojado y se conoce con el nombre de centro de flotación o de carena (pun- 
to C, Figura 111.36.b. e 

En la Figura 111.36, las fuerza vertical hacia arriba (F1), que actúa sobre la superfi- 
cie inferior del cuerpo, está dada por el peso del líquido, real o imaginario, que se en- 
cuentra por encima de ABD, es decir, el peso del líquido que ocuparía ABDFGA. Así 
mismo la fuerza vertical hacia abajo (F2) sobre la cara superior es igual al peso del líqui- 
do AEDFGA. La diferencia entre las dos fuerzas es la resultante dirigida hacia arriba 
(Fe), igual al peso del líquido ABDE desplazado por el sólido, expresada matemática- 
mente de la siguiente forma: 


Fs = w V = Waso = F1 - F2 (111.14) 
Donde: 
Fg = Fuerza de flotación 
V = Volumen del fluido desplazado 
w = Peso volumétrico del fiuido 
esta fórmula es válida para cuerpos total y parcialmente sumergidos, como se in- 
dica en la Figura 111.36, siempre que se representa con V al volumen efectivo de lí- 


quido desplazado. 


Sobre el cuerpo sumergido ABDE actúa también su peso W o sea la fuerza de la 
gravedad actuando sobre la masa del mismo, teniéndose, las siguientes condiciones. 


1) SiW > Fs el cuerpo se hunde totalmente 


2) Si W < Fg el cuerpo sale a la superficie hasta que el peso del fluido sea igual al 
volumen sumergido, igualando así al peso W (fundamento en el que se basa un densí- 
metro). 
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3) SiW = Fg el cuerpo se mantiene sumergido en la posición que se le deje. 


À 
ooo 
ea 


Figura 11.36. Fuerza de fiotación en un cuerpo sumergido parcial o totalmente. 


3.10. Estabilidad de cuerpos sumergidos. 


a) Cuerpos totalmente sumergidos. 


Entre éstos se encuentran los casos de un submarino o un dirigible, cumpliéndo- 
se W = Fp. En este caso, los cuerpos sumergidos, además de la gravedad y del empu- 
je hidrostático, están sometidos a otras fuerzas que pueden alterar la condición de 
equilibrio, tales como una corriente submarina o el viento. Al presentarse Una fuerza ex- 
traña, aún momentáneamente, las fuerzas Fg y W pierden su alineamiento; aunque el 
equilibrio de las fuerzas sigue existiendo, aparece un momento producido por el par de 
fuerzas Fg y W, y que pueden originar tres casos: 


1. Equilibrio estable. Se presenta cuando el centro de gravedad G, punto de apli- 
cación de la fuerza W (Figura 111.37.a), está situado por debajo del centro de gravedad 
del fluido desplazado C, punto de aplicación de Fa, el par M (en sentido contrario a las 
manecillas del reloj) tenderá a restaurar el equilibrio. 


2. Equilibrio. inestable. Se presenta cuando G (Figura lil.37.b), está por encima de 
C, el par M (en sentido de las manecilla del reloj), tenderá a aumentar la desviación. Es 
decir antes de la perturbación el cuerpo estaba en equilibrio inestable. 


3. Equilibrio indiferente. Se presenta cuando G (Figura 111.37.c), coincide con C, la 
perturbación por una fuerza extraña no produce efecto alguno. 
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(b) 


Figura 1li.37. Equilibrio de un cuerpo sumergido en un fluldo, 


b) Cuerpos parcialmente sumergidos (Flotando) - 


Entre estos se encuentra el caso de un barco, cumpliéndose W < Fs y el peso W 
del cuerpo flotando es igual al del líquido desalojado por la porción sumergida, de 
acuerdo al principio de Arquímedes. 


Figura 111.38. Equilibrio de un cuerpo parcialmente sumergido. 


Para el tratamiento de este caso se requiere de la definición de varios conceptos, 
en referencia a la Figura 111.38. 


Plano de flotación. Se le denomina al plano (PP) en que la superficie libre del 


A corta al barco totalmente cargado y en la posición normal del barco (sin desvia- 
ción). 
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Eje de flotación. Es aquel eje vertical que pasa por el centro de gravedad del bar- 
co y es normal al plano de flotación, FF en la Figura lli.38a. 


Cuando no hay desviación, se consideran tres centros que se encuentran en el 
eje de flotación. 


Centro de gravedad del navío G. 
Centro de gravedad del líquido desalojado, C. 


Metacentro (M), es el punto de intersección del eje de flotación, con la dirección 
del empuje Fs para un pequeño ángulo de desviación del barco. 


Si la carga está fija, G no se mueve con la desviación del barco. C varía al variar 
con la desviación, la forma del volumen sumergido, M varía también con la desviación; 
pero se puede suponer que esta variación es despreciable si el ángulo de desviación es 
mencr de 15°. Se puede suponer que en este caso C varía describiendo un arco de cfr- 
culo con centro en el metacentro. 


El equilibrio de un cuerpo flotante se puede presentar bajo tres diferentes alterna- 
tivas que se describen a continuación: 


1. Equilibrio estable. Este se presenta cuando una fuerza actuante (p.ej. el empuje 
del oleaje o del viento), origina una inclinación lateral, pero cuando aquélla cesa, el 
cuerpo vuelve a su posición original; lo anterior se debe a que el metacentro queda por 
arriba del centro de gravedad del barco (u objeto flotante), que al producirse una des- 
viación, las fuerzas Fg y W forman un par que tiende a restablecer el equilibrio (Figura 
111.38.b). Este tipo de equilibrio lo tienen los cuerpos de centro de gravedad bajo. 


2. Equilibrio inestable. Este se tiene cuando la fuerza actuante origina el volteo 
brusco del cuerpo (zozobra), el cual después recupera una posición más o menos es- 
table; lo anterior se debe a que el metacentro queda por debajo del centro de gravedad 
del barco (p.ej. si la bodega está vacía y la cubierta cargada), que al producirse una 
desviación se crea un par W y Fs que tiende a aumentar más la desviación (Figura 
111.38.c). Este tipo de equilibrio lo tienen aquellos cuerpos cuyo centro de gravedad es 
alto. 


3. Equilibrio indiferente. Aquí la fuerza actuante origina un movimiento de rotación 
continua del cuerpo, cuya velocidad es directamente proporcional a la magnitud de la 
fuerza y cuya duración es la misma que la de dicha fuerza; lo anterior se debe a que el 
metacentro coincide con el centro de gravedad del cuerpo. Este tipo de equilibrio lo 
poseen cuerpos cuya distribución de la masa es uniforme (p. ej., la esfera con posición 
de flotación indiferente; el cilindro cuya posición de flotación es indiferente con su eje 
longitudinal en la dirección horizontal). 
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3.11. Problemas. 


3.11.1 Determine las características vectoriale je hi i 
1 s del empuje hidro 
placa triangular abc que se muestra en la Figura A. pa Rbd 


Solución: F = 76 ton, Elevación C.P. = 98.527 m. 


3.11.2. Una compuerta triangular con una base horizont i 
ta tr al de 1.25 m de longit 
una altura de 1.85 m, está inclinada 45° a partir de la vertical, con el vértice hacia l 
aae E a Comp a al m por abajo de la superficie libre del líquido que 
specífico de 0.82 ton/m”. ¿Qué fuerza normal se deb: i vérti 
ce de la compuerta para abrira? Po 


Solución: F = 0.57 Ton 


3.11.3. Determine las fuerzás en a y b debido a la ión hi i j 
presión hidrostática 
sobre la compuerta el agua que se muestra en la Figura B. ds 


E Solución: Fa = 72 Ton y Fb = 108 Ton 
-3.11.4 Determine las características vectoriales del empuje hi i j 
! puje hidrostático que ejer- 
ce ehagua_śobre el paramento bc de la cortina, cuya longitud 
> . esd 
que se múestra en la Figura C. RS dia 


_ Solución: F = 75,909 Ton; a = 12” y Elev. CP. = 96.364 m. 


SLA ae 130 
alev. 125 


Tem RT LT 
compuerta cuedreda A 
Aa Ee ” Articulación en a 


Aire libre 


Alamaa en y 


Acat.encm Ele enm 


Figura A. Piaca triangular del Figura B. Compuerta del Lt r 
ñ pro- Figura C. Cortina del 
problema 3.il.1 blema 3.11.2 9 4 el problema 
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3.11. 5. Determinar la fuerza R requerida en la base de la compuerta cuadrada, de 
1.5 m por lado, para mantenerla cerrada como se muestra enta Figura D. 
aa 


pr LAS Solución: R = 3.49 Ton. 
E 3.11.6. phráta compuerta inclinada, mostrada en la Figura E, que se encuentra ar- 
ticulada en la.parte superior (punto A) y tiene un ancho de 3 m, determinar: 
a) E ua total debida a la presión del agua sobre la compuerta. 
Solución: F = 10.69 Ton. 
b) La reacción del fondo (punto B), sobre la parte final de la compuerta. 


Solución: Rg = 5.62 Ton. 


c) La localización del centro de presión del empuje hidrostático. 


Solución: Sobre la compuerta, a 0.394m por abajo de la articula- - i 
ción A, en su traza con el eje de simetría. 


3.11.7. ¿A qué altura (h) hará el agua que la compuerta, que se presenta en la Fi- i 
gura F, gire en el sentido de las manecillas del reloj?, despreciando el peso de la com- 


puerta: 
a) La compuerta tiene 10 m de ancho, L es de 7 m y W es de 2 942 ton. 


Solución: h = 2.1 m. 


— Artieniscidn 
xo 


Compuerta cuadrada 
. de 150 x 150 


Aplicada en el fondo 
para mantener certa- 
da la compuerta 


Figura E. Compuerta plana in- Figura F. Compuerta basculan- 
clinada dei problema te del problema 
3.11.6. 


Figura D. Compuerta plana 
vertical del probie- 
ma 3.11.5. 
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b) La compuerta mide 3.10 m de ancho, L es de 4.60 m y W es de 3635 kg. 


Solución: h = 2.9 m. 
3.11.8. La esclusa que se muestra en la Figura G, consiste en una cara de plano 
ae que reposa en una ranura en e y se apoya en el puntal bc sujeto en los extremos; 
despreciándose el peso de la compuerta: 


a) Determínese la profundidad máxima, h, que puede tener el agua sin hacer que 
la compuerta ceda. Solución: h= 5.20 m. 


b) Si, el lado de aguas arriba de la compuerta, el agua está a nivel con el borde 
superior a; del lado de aguas abajo, está a nivel con la bisagra b. ¿Qué fuerza ver- 
tical por metro de longitud de la compuerta se debe aplicar en a para hacer que la 
compuerta ceda? Solución: Fv, = 0.4 Ton. 


c) El ancho de la compuerta, medida normalmente al papel, es de 3.1 m. ¿Qué 
fuerza vertical se debe aplicar en d, a 1.25 m de la bisagra, para evitar que la com- 
puerta ceda cuando h = 6.1 m? ¿Cuál es el esfuerzo en bc? Solución: Fy, = 3.72 


Ton+Ehc = 77.2 Ton. 


3.11.9. La)compuerta AB de la Figura H, tiene un ancho.de 1.55 m y se abre para 
permitir el pasó de agua dulce hacia el mar cuando baja la marea. La bisagra situada en 
A está a 0.65 m por encima del nivel del agua dulce. ¿A qué nivel (h) del Mar se abrirá la 
compuerta?, despreciar el peso de ésta. 


Solución: h = 2.95 m. 


3.11.10. Una compuerta circular vertical de 0.914 m de diámetro se somete a la 
presión de melazas (s = 1.50) en un lado. La superficie libre de las malezas está a 2.45 
m por encima de la parte superior de la compuerta. Determínese el empuje que produ- 
cen las malezas, así como la ubicación del centro de presión. 


Solución: F = 2.86 ton; hep = 2.925 m. 


3.11.11. Se tiene una toma granja izquierda, con compuerta tipo Miller, en el km 6 
+ 350 del canal principal margen derecha de un distrito de riego, de acuerdo a la 
Figura I, determínense .las características vectoriales del empuje de agua sobre la 


compuerta. 
Solución: F = 1.14 Ton; Elevación CP = 95.366. 


3.11.12. Una compuerta circular de 1.524 m (5 fi) de diámetro está inclinada con 
un ángulo de 45”. A un lado de ella hay agua de mar, hasta una altura de 9.15 m por 
encima del centro de la compuerta. Determínese la presión total sobre la compuerta y 
la ubicación del centro de presión. 


Solución: F = 17.1 Ton; hcp =9.158 m. 
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3.11.17. Calcular la fuerza resultante sobre el hemisferio convexo en el tondo del 
tanque que se presenta en la Figura N, con una longitud de 10 m. 


Solución: Fy = F = 328 Ton. 


Figura H. Compuerta de re- Figura t. Compuerta tipo Miller 


Figura G. Esclusa del pro- 
tención del proble- dei problema 3.11.11 


blema 3.11.8. 
ma 3.11.9. ý 
Figura J. Superficie curva del Figura K. Pared circular del Figura L 
os ¡ icii E 5 
3.11.13. La superficie curva representada por AB en la Figura J, es la superficie problema 3.11.13. problema 3.11.14. 9 Pri gotero 
A ; 3.11.15. 


del cuadrante de un cilindro circular de 3.00 m de longitud. Determínense las compo- e 
nentes horizontal y vertical de la presión hidrostática total sobre la superficie, cuando: : 


ajr = 3.00 m, Z = 0: b) r = 2.45m, Z = 1.55m; c) r = 1.55 m, Z = 15.25 m. Ñ 3.11.18. En el canal desarenador de una presa derivadora sobre un río de escurri- 


iento pel nente, se tiene una compuerta radial cómo mecanismo de obturación; de 
acuerdo a la Figura 0, determinar las características vectoriales del empuje de agua so- 
bre la compuerta, considerando que tiene un ancho de 5.0 m. l 


Sol.: a) Fx = 13.5 Ton, Fy = 21.2 Ton; b) Fx = 20.4 Ton, Fy = 25.54 Ton; c)Fx = ^ 
74.52 Ton, Fy = 76.6 Ton. ay 


i EEA 
t es i 
a E tn o da a td 


3.11.14. Determine la fuerza resultante sobre la pared de perfil circular, con una Solución: F = 124.5 Ton. B= 27.15”, Elevación C.P. = 101 639 m. 


longitud de 5.0 m; la cual se ilustra en la Figura K. 
Solución: F = 69.8 Ton. aj 
3.11.15. La compuerta AB que se muestra en la Figura L tiene bisagras en A y re: 
posa sobre una pared vertical perfectamente lisa en 8. La compuerta tiene 6.10 m de 
longitud, determínense las componentes horizontal y vertical de las reacciones A y B: .-* 


SA A ieie 1071 


a) Con el agua como se muestra en la figura 


b) Con la superficie libre del agua (SLA) a 2.45 m sobre A 


Hemirferio 
con redio 
e 7183 


c) Con la SLA a 0.62 m abajo de A. 


= 12.2 Ton, Feg = 12.2 Ton; b) Fra = 30.5 Ton, Fre =39.5 Ton; c) 
Fra =7.67 Ton, Fg =7.67 Ton. 


Solución.: a) Fra 


fAcot en emi 


W tarot enem Elev en m) 


nar la fuerza en C debida al agua sobre la com. 


3.11.16. En la Figura M, determi 
lindro. La compuerta tiene 9.10 m de largo y U$ 


puerta sólida en forma de cuarto de ci ; 
Figura M. Compuerta radial del Figura N. Hemisferio convexo Figura O. Compuerta radial en 


peso puede despreciarse. También calcular la fuerza Rn en el fondo de la compuerta. 5 
Solución: F =36.85 Ton; An = 0. : problema 3.11.16. circular del proble- canal desarenador pro- 
ma 3.11.17. ‘blema 3.11.18. 
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3.11.19. En la Figura P, la compuerta semicilíndrica de 1.8 m de diámetro tiene un 
ancho de 2.0 m. Si el coeficiente de rozamiento entre la compuerta y sus guías es de 
0.1, determinar la fuerza E requerida para elevar la compuerta si su peso es de 2.5 ton. 


Solución: E = 0.82 Ton. 


3.11.20. La compuerta de sector que se muestra en la Figura Q tiene un radio 
r=4.5 m, soporta un tirante de agua (H =3.0 m), y gira alrededor del punto C. Su peso 
es W=1 ton/m localizado a la distancia d = 0.6 m ; además a=4 m y b=0.3 m. Calcu- 
lar la fuerza T sobre el ounto A en la compuerta, por cada metro de ancho. 


| Solución: T = 5.0 Ton. 


3.11.21. Determinar las características vectoriales del empuje hidrostático sobre la 
compuerta radial que se muestra en la Figura R para los datos siguientes: h=5mkt : 
L 2 m, a = 0.943 m, a'=1.5 m y la geometría de la compuerta: r = 3 m, L=5m, | 
A - 34° 20.283', e =0.776 m. 


Solución: F = 26.58 Ton, 8 = 32.16°, Elev. C.P. = 0.679 m. 


Aco encm 


Figura P. Compuerta semicilín- Figura Q. Compuerta circular Figura R. Compuerta radial pro- 
 drica.probiema abatible.problema blema 3.11.21. i 
3.11.19. 3.11.20. 


3.11.22. Determinar la fuerza que ejerce el agua sobre la superficie curva parabóli--. 
ca mostrada en la Figura S, cuyo ancho es de 1.2 m, obteniendo su centro de presión.” 


Solución: F = 0.432 Ton, hcp =51.2 cm. 
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3.11.23. En el muro de retención mostrado en la Figura T. ¿Qué momento respec- 
to de A (por metro de longitud de muro ), se origina por la exclusiva acción de 
fos 5.88 m de profundidad del agua (w = 1.025 ton/m”)? 


© 3.11.24. Determinar las características vectoriales del empuje hidrostático sobre la 


superficie parabólica del muro mostrado en la Figura U, con una longitud de 15 m y cu- 
ya ecuación es Y = 4Xé. 


Solución: Ma =-24.1 Ton - m. 


Solución: F = 303.2 Ton, $ = 14.93”, hcp = 5.37 m. 


E 
(Art en mi [Acot. en en! 


Figura S. Superficie parabóli- 
ca problema 3.11.22. 


Figura T: Superficie parabólica 
problema 3.11.23. 


Figura U. Superficie parabólica 
problema 3.11.24. 


3.11.25. Resolver gráficamente los problemas 3.11.4 y 3.11.18. 
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Capítulo 4 
HIDRODINAMICA 


t 
| 
i 
i 
! 


A 


|_La hidrodinámica es la parte de la Hidráulica que trata de las leyes físicas que go- 
biernan el movimiento de los líquidos, principalmente del agua. | 


Hasta esta parte se han estado estudiando las condiciones de líquidos en reposo, 
esto es, una pequeña partícula en equilibrio dentro de ese líquido; se vio que las únicas 
fuerzas que actúan sóbre la misma,. son: su peso, que obra verticalmente de arriba ha- 
cia abajo, y las diferentes presiones estáticas que obran sobre sus caras. Esta partí- 
cula no se mueve para arriba ni hacia abajo, porque la diferencia entre los empujes so- 
bre la cara inferior y superior; neutraliza exactamente a su peso, tampoco se mueve 
hacia ningún lado porque la presión estática es uniforme sobre todas las caras (Fi- 
gura 1V.1). 


A Suponiendo ahora que tal partícula co- 
PA mienza a moverse y como debe obedecer a 

las mismas leyes dinámicas de los sólidos, 

resulta que habrá sido precisa la aplicación 

E de una fuerza, para dar lugar a una acelera- 
ción y provocando así una velocidad, ha- 

t ciendo que modifique su estado de reposo. 

W El único modo de aplicar una fuerza a la 

i particula consiste en modificar las presiones 

que sobre ia misma ejerce el líquido que lo 


Figura IV. 1. Particula de agua en reposo. rodea. 


pe 
LAI movimiento de un líquido (o fluido), se le llama flujo, un flujo líquido es una co- 
rriente líquida o sea un desplazamiento en una determinada dirección de una masa If- 


quida. | 
a 


El flujo de líquido es complejo y no siempre puede ser estudiado de forma exacta 
mediante el análisis matemático. Las leyes fundamentales del movimiento de un fluido 
no son completamente conocidas por lo que se necesita recurrir a la experimentación. 


ema caracteres distintivos de la hidrodinámica, se puede señalar que sus ecua- 
ciones están afectadas por coeficientes o parámetros experimentales derivados del fun- 
cionamiento de las obras ya construidas, así como del funcionamiento de modelos 
físicos a escala de dichas obras, construidos en el Laboratorio de Hidráulica. ; 


j 


Tales parámetros cubren la influencia de las propiedades específicas de los líqui- 
dos (agua), para fines de diseño, de funcionamiento de obras y dispositivos hidráuli- 
cos; se omiten con el fin de reducir el número de variables, en el análisis de los 
fenómenos debidos al movimiento de los líquidos (principalmente el ag ua). 


| Tres principios fundamentales que se aplican al flujo de líquidos: 


ur 


a). El principio de conservación de la masa, a partir del cual se establece la ecua- 
ción de continuidad. 


b). El principio de la Energía Cinética, a partir del cual se deducen ciertas ecuacio- 
nes aplicables al flujo, y 


c). El principio de la cantidad de movimiento, a partir del cual se deducen las 
ecuaciones para calcular las fuerzas dinámicas, ejercidas por los fluidos en movi- 
miento. 


_La finalidad principal de la teoría hidrodinámica es, la determinación de las carac- 
terísticas técnicas de las corrientes de agua para apoyar el diseño hidráulico, así como 
prever el funcionamiento y planear el mantenimiento de las obras civiles de derivación, 
conducción, distribución y drenaje de volúmenes de agua para su aprovechamiento. La 
geometría general (planta, perfil y secciones), de tales obras depende de esas carac- 
terísticas; según Camargo y Salazar (6). 

r” 

« Las partes de la hidrodinámica, son: 

e Flujo del agua en orificios 


e Flujo del agua en vertedores 
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e Flujo del agua en tuberías 


e Flujo del agua en canales ©» 


Pa y > 
Estando ya dentro de lo que se denomina hidrodinámica, se van a analizar los si- 
guientes: 


CONCEPTOS BASICOS DEL MOVIMIENTO DEL AGUA 
4.1. Corrientes líquidas. 


(Se entiende por corriente líquida o flujo líquido, al desplazamiento en una ruta de- 
terminada de una masa o cuerpo líquido. + 


Como finalidades científicas de las corrientes líquidas, se puede señalar la irvesti- 
gación en Laboratorios Hidráulicos y como finalidades prácticas el transporte de mate- 
riales flotantes; la generación de energía, el riego, el abastecimiento de agua ya sea 
ésta potable, industrial o para abrevadero; el drenaje de agua pluvial, de asentamientos 
humanos, de agua sobrante de riego y de la industria. ; 


{ Como elementos técnicos inherentes a las corrientes líquidas, principalmente de 
agua, hay que considerar: el tipo de movimiento de las partículas líquidas, el gasto, la 
velocidad media, el área hidráulica, el radio hidráulico, el perímetro mojado, el tirante, el | 
número de Reynolds, el número de Froude y otros números más de menor uso; el gra- 
diente hidráulico, la línea de energía, la línea piezométrica, la energía potencial y la 
energía cinética. ` i Í 


4.2. Trayectoria. 


- Se define a una trayectoria, como el lugar geométrico de las posiciones de una 

misma partícula, al transcurrir el tiempo. ; 
a través del tiempo (t) 
4.3. Línea de corriente. 

f ' 

| La línea de corriente es, una curva imaginaria, donde en cada uno de sus puntos 
tiene por tangente al segmento dirigido, que representa la velocidad en dicho punto pa- 
ra un tiempo considerado. En general las líneas de corriente varían con el tiempo, pue- 
den ser convergentes, divergentes o paralelas, pero nunca cortarse. En el caso del 


movimiento permanente, las líneas de corriente son fijas y coinciden con las trayecto- 
rias. ) 
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/De lo anterior, se puede apreciar la diferencia entre trayectorias y líneas de Co- 
rriente; las primeras se refieren a las líneas recorridas por cada partícula líquida al co- 
rrer el tiempo y las segundas están constituidas par las envolventes de las velocidades 
de todas las partículas en un determinado instante. 


f 


i l `N 
(4.4. Tubo de corriente. / 


p 


E Un tubo de corriente es, la región parcial de flujo liquido que se encuentra delimi- 
tado por una familia de líneas de corriente que lo confinan. Se tiene un tubo de corrien- 
te, cuya sección es súficientemente pequeña, entonces podremos ver que la velocidad 
en el, punto medio de una sección cualquiera; estará definida como la velocidad me- 
dia. ; 
—” 


punto 
medio 


Figura IV.2. Tubo de corriente. 


4.5 Tipos de movimiento de partículas líquidas. 


La observación de los líquidos en movimiento ha llevado a distinguir dos tipos de 
movimiento de gran importancia en sus partículas. 


a). Movimiento Laminar. 


1 * Se dice que el movimiento es laminar, cuando las partículas al moverse describen 


“trayectorias paralelas, su núm 
. de energía por recorrido son función lineal de la velocidad, y el diagrama de velocida- 


ero de Reynolds (Re) es igual o menor 2000, sus pérdidas 


des es parabólico. 
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d 


Re < 2000 
hs =f(v) 


Trayectorias 


Diagrama de velocidades 


Figura IV. 3. Caracteristicas del movimiento laminar. 


b) Movimiento Turbulento. 


£ 
/ Se denomina movimiento turbul 
S ento cuando las partículas líquid 
-4 . pi as al 
Pepo ee yn en el espacio, su número de Raynolds (Re), es pte 
y rdidas de energía por recorrido son funció ica. 
dad de ellas y el diagrama de veloci ia aia pe 
a g cidades de la corriente es aproximadamente rectan- 
L 


hy 


Re > 4000 
hp =4 (v ) 


Diagrama de velocidades 


Trayectorias 


Figura IV.4. Características del movimiento turbulento. 


lg 


¡Cuando el número de Reynolds(Re), está c i 
o : omprendido ent 
vimiento de las partículas se le denomina Transicional o Zona orlica.) ii 


4.6. Gasto o Caudal (Q). 


Fä 

: Se entiende por caudal o gasto de una corri i 

, Se 1 c orriente líquida al volumen de agua 

en la unidad de tiempo atraviesa la sección normal de dicha corriente y se mide pe 
tanto, en unidades de volumen entre unidades de tiempo (m/seg, I/seg, etcétera) A 
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¡ En genera:, para determinar el caudal que atraviesa una superficie finita de área A, 
en ek seno de un fluido, se inicia por obtener el que atraviesa una superficie plana a 
mental (dA). El vector velocidad Y de la corriente, formará un ángulo de 90*-a con e 
plano de la superficie elemental considerada (Según la figura). 


El volumen de fluido que atraviesa 
ta superficie dA en el tiempo dt, es igual 


se dA y de altura vndt =v cosa dt; sien- 
do Un la componente de Y normal al 
plano referido. Por lo que: 


dQ dt = vn dt dA 
dQ = vn dA 


Esta última expresión indica que el gasto de una superficie elemental, es igual al 
producto de su área por ia componente de la velocidad normal a dicha superficie; 


Q= Ía Vn dA 
ecuación que sólo puede ser integrada, si es conocida la distribución de velocida- 
des en toda la sección. 


Si la velocidad puntual es variable en la sección considerada {vn + Cte.), se define 
una velocidad media v, tal que: 


tas 
A 
De donde: 
Q=Awv . (1V.1) 
Fórmula general del gasto 
donde: 


Q = Gasto en m?/seg 


2 


A = Area de la sección normal en m 


v = Velocidad media en m/seg 


ti 
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Vive v, Y.) al volumen de un prisma oblicuo de ba- - 


4.7. Velocidad media (v). 


Se llama velocidad media a la media aritmética de las componentes normales (a 
la selección) de las velocidades de todos los filetes de la corriente (Tubos de corriente 
de dimensiones transversales infinitesimales), esto es que el gasto (Q), resulta del pro- 
ducto de la velocidad por el área de la sección transversal, por tanto la fórmula IV.1, 
queda de la siguiente forma: 


Velocidad media = v = 


DO 


4.8. Ecuación de continuidad. 


Cuando una corriente mantiene o conserva constante su gasto en un tramo, se di- 
ce que la corriente es continua en éste. 


p Corriente continua — 


Figura IV.S. Representación esquemática de corriente continua. 


En la Figura IV.5. de acuerdo a la definición, se tiene: 
Q1 = Q2 = Q3 = On 
y por la fórmula General del gasto (1V.1) 
Q = Ay vı = Agva = A3 V3 = Ánvn = constante (1V.2) 


Esta ecuación corresponde al principio de continuidad mencionado anterior- 


mente, motivo por el cual se le denomina Ecuación de Continuidad. 


4.9. Elementos de la sección transversal de una corriente 


Las secciones transversales de una corriente pueden ser naturales o artificiales. 


En las secciones naturales la forma de éstas por lo general siempre es irregular. 
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Estas secciones pueden ser a conducto lleno, en cuyo caso el líquido ejerce una 
determinada presión (mayor que la presión atmosférica), sobre todo el perímetro de la 
sección, entonces se dice que el conducto está trabajando como tubería, o a conducto 
semilleno (con una superficie libre interior donde actúa la presión atmosférica), comu 
se muestra en las secciones de las figuras, en cuyo caso i : 

L ; se dice que el conduct 
trabajando como canal. 3 ER 


i Los principales elementos de la sección transversal de una corriente a superficie 
ibre son: i i 


Tirante (d), es la máxima distancia del piso del cauce al espejo del líquido (SLA). 


Figura IV.6. Canal natural (arroyo, río, etc.) Area hidráulica (A), es la superficie de la sección transversal a la corriente. 


Ancho de la Superficie Libre del Agua (T), es ia longitud de ta lámina en la superfi- 


ría se construye en forma regular, pudien- So y 
y g P cie libre del agua (SLA), en la sección transversal de la corriente. 


En las secciones artificiales su geomet 


do ser de conducto abierto o conducto cerrado. 
Perímetro mojado (p), es la longitud de la traza (intersección), de la corriente con- 


| 
! 
i ifici t iert eden ser de i la 3 
tas secciones artificiales de conducto abierto pu ser de sección rectangular, | finada con un plano normal a ella. 
| 
| 


` trapecial y eventualmente semicirculares. 
Radio hidráulico (r), es el cociente del área hidráulica entre el perímetro mojado. 


Las secciones artificiales de conducto cerrado pueden ser circulares; en herradu- 
Cuando se tiene una corriente con supeficie libre (río, canal abierto o cubierta), 


ra o rectangular. 
los elementos anteriores se determinan de la siguiente manera: 
7 
d d 
- a) Canal abierto 
EL a TERS 5 (perfil por el eje) 
a) Sección rectangular b) Sección trapecial 


c} Sección semicircular 


T 
b) Corte B -B° d A o 
(Sección normal) | ; 8= áng. ctg 

dca la . m 


E 
D 


d} Sección circular 


e) Sección herradura 
f) Sección rectangular 


¡ H— bu 


Figura IV. 8. Elementos de sección trapecial. 


Figura 1V.7. Secciones de escurrimiento a superficie libre. 
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b=2m 


E po loea 8121 
A = Area hidráulica (trapecio 1] KI) = bd + 2(md)d/2 mal m Pero: sen 5 cos 5 = g sen 2 (3)=35n 0 
p = Perimetro mojado (Linea ijkl) = b + 24/ 14m = Ím : y 6 (en grados) = 180 Or ; Or = Dado en radianes. 
A e em q (mbtd) A= aa sen 6 ¿BO A 
id Ar =aR -360 a A E i 
2 A 
Y = ancho de la SLA (Línea il) = b + 2 md G Ka Lo — sen 6: ); 6: dado en radianes 
En las que: es mbt 2 ES D r A a xo 
b = Ancho de plantilla en m iS E 2 180 y 
A-2 1 n8 _seno PD xo _sen0 
d = Tirante del canal en m ] =D 2 Gao )= 4 360 2 ) 
2 
— Talud del canal (adimensional) eE e D4 18  sen8.. 
m = Talud ( T , A= 7 (3g z V8 en grados 
r = radio hidráulico en m 7 AG’ ` ER 8_D/2-d_,_24 
p = perímetro mojado en m l 2 D/2 D 
i . _ 2d 
A = área hidráulica en mê | Porloque: 8 = 2ang cos (1 — D. ) 
A T2_ D2. D 2 
on E PQ- -G-41) =Dd-d*=d(D-d) 
' a i a 
a b) Corte C — C* T=2yd(D-d) 
(Sección normal) | DO 
d= tirperte del canal y piano del área es perpendicular al | P="360 
r =Alp eje de la corriente E 
: = ircular definida por los 
Y O IEA 
c p= Linea circular sat ¡A 4 300 2 _D? [36018 __360 eng 
Figura IV.9. Sección circular en canal. Pp xDO - 4 |3604D0 21D0 
60 
a 0 > 
d= -730777 C cos 5 


Dan 8 8 -2 f; 260 
T=22sen $ =Dsen > r=} [i 3 g Sen 8 |; 8 dado en grados 
8/2. Rsen6/2Rcos8/2; _D,, sent. i 
A=2|xR° Cor e a ed. r= 40 bn ); Or dado en radianes 
2 


Cuando la corriente está totalmente confinada (entubada), no se conoce el tirante 
porque no hay superficie libre visible, para determinar el espejo del líquido (S.L.A.) ha- 


brá que insertar un piezómetro, en el cual el agua (o líquido), asciende espontáneamen- 
te hasta alcanzar determinado nivel (S.L.A.). 


8 2 8.0 
aR a h sen z CS7 
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Si en un tramo de la corriente entubada se instalan una serie de piezómetros y los 
niveles piezométricos se unen por una línea, a esta línea se le denomina Línea piezo- 


} 

| 

métrica (L.P.). | 
| 


En una corriente parcialmente confinada (canal o río), la línea piezométrica coinci- 
de con el espejo del agua (S.L.A.). 


| Nivel del espejo de la 


est. 1 y. 


Est. 1 


(a) Linea piezométrica {b} Sección en la est. 1 


Figura IV. 10. Perfil de corriente entubada , 


La distancia de un punto de una corriente a la Línea Piezométrica (L.P.), N 7 E 
nombre de carga de presión de dicho punto, tal carga por el peso eat ; 
quido, da la presión de dicho punto, como se vio en teoría hidrostática (p Edd Pu 
tanto la máxima carga de presión en una corriente es el tirante (en una ee vee 
cal determinada, todas las distancias medidas a la L.P. se miden en plano ; 


cal). 


4.10 Número de Reynolds (Re). 


El número de Reynolds (Re), es un parámetro adimensional que permite Sea 3 
- ciar el tipo de movimiento de partículas líquidas en corrientes, CON lo cual se po sA s a 
leccionar la forma más adecuada de evaluación de las pérdidas de carga por trice: E 
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recorrido; su fórmula nos determina la preponderancia de las fuerzas viscosas o de ro- 
zamiento sobre las de inercia: 


Re = “ze (IV. 3) 
En la que: 

Re = número de Reynolds es adimensional 

v = velocidad media en m/seg 

$ = diámetro de la corriente en m 

p = densidad en kg seg/mé 


4 = viscosidad absoluta en kg seg/m? 


4.11. Número de Froude (Fr). 


El número de Froude interviene en la diferenciación de tipos de resalto y en el 
diseño geométrico de disipadores de energía cinética, así como de modelos hidráulicos 
físicos, entre otras cosas, su fórmula es: 


Fr =F (IV 4) 
En la que: 
Fr = número de Froúde, es adimensional 
v = velocidad media en m/seg 
g = aceleración de la gravedad en m/seg? 
D = profundidad hidráulica, en m 
A área hidráulica, en m 


D = 7 = ancho de la SLA. en m 


4.12. Clasificación de las corrientes líquidas. 


1. De acuerdo con el movimiento de sus partículas, las corrientes pueden ser: 


101 


a) Laminares O irrotacionales, si el movimiento es laminar como en las redes de 
flujo, localizadas en cortinas de tierra o corrientes subterráneas a través de forma- 
ciones permeables. 


b) Turbulentas O rotacionales, si el movimiento es turbulento como sucede en los 
canales o ríos. 


2. De acuerdo con la constancia de su gasto, pueden ser: 


a) Continuas, cuando en todo su desarrollo el caudal es el mismo, por ejemplo, 
en las tuberías simples. 


b) Discontinuas, cuando sólo en parte de su desarrollo es constante su gasto, CO- 
mo ejemplo, tuberías ramificadas con ramales de derivación de inyección. 


3. De acuerdo a la variación respecto al tiempo. 


a) Permanentes O establecidas cuando no varían las características de la sección 
respecto al tiempo y a las coordenadas del espacio. 


b) No permanentes O noO establecidas, cuando las características de la sección 
son variables respecto al tiempo y a las coordenadas del espacio. 


4. De acuerdo con su régimen. 
a) Corrientes de régimen uniforme, son aquellas que sus elementos técnicos se 


mantienen constantes en un tramo o en todo su desarrollo, por lo que el tirante 
(d), la velocidad (v), el gasto (Q), la geometría de su sección normal, de pendiente 


de las líneas piezométricas y de energía, etc., no cambian, esto es posible en ca~, 


nales artificiales, por ello reciben el nombre de canales prismáticos. 


b) De régimen variado, cuando los elementos técnicos de la corriente no se. 
muestran constantes, pudiendo ser esta variación en forma brusca (salto hidráu- 


lico) o gradual (Remanso). 


4.13 Tipos de energía. (2009073 1) 


Los tipos de energía que se presentan en el movimiento de los líquidos, son: la `: 


energía cinética, la energía mecánica y la energía potencial. 


a) Energía cinética de un cuerpo líquido O Energía de movimiento. Es la energía * 
resultante de aplicar una fuerza a una determinada masa líquida comunicándole E 
una aceleración, realizándose un desplazamiento; se define como la mitad del * 


producto de su masa por el cuadrado de su velocidad. 
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Ec =;Mv“= 


En una corriente líquida normalmente las energías se consideran por unidad de 
peso (W= 1. denominándoseles Cargas, por tanto, en este caso la energía cinética se 


representa por la carga de velocidad. 
2 
v 
A IV.5 
hv=> P (IV. 5) 


b) Energía Mecánica o de presión. Es la energía correspondiente al trabajo me- 
cánico ejecutado por las fuerzas debidas a la presión. En una corriente líquida esta 
energía se representa por la Carga de presión i 

-P 

hp=o (IV. 6) 

c) Energía Potencial. Es la energía correspondiente al trabajo realizado por las 

fuerzas debidas a la acción de la gravedad y se puede definir como el producto del pe- 

so (W =Mg), del cuerpo líquido por la altura respecto a un plano de referencia elegido 
arbitrariamente: 


Ep = Wh 
En una corriente líquida esta energía se representa por la Carga de posición (hz). 


En la mayoría de los problemas prácticos de Hidráulica, una parte de la energía 
de la corriente se utiliza para vencer las fuerzas de resistencia debidas a: a). originadas 
en los efectos de viscosidad del líquido y de ta fricción motivada por la turbulencia que 
acompaña al movimiento, b). debidas a cambios en la geometría de la conducción (am- 
pliaciones, reducciones, cambios de dirección, etc.) y €). debidas a órganos de cierre 
para regular el gasto (válvulas, compuertas etc.). 


Esa parte de la energía de la corriente se transforma en otro tipo de energía, que 
en los problemas de Hidráulica se considera como energía perdida en el movimiento, 
siendo necesaria su determinación para conocer las características del flujo; a esto se 
le denomina Pérdida de energía o Pérdida de carga. 


4.14 . Gradiente Hidráulico. 


El gradiente Hidráulico es por definición ta pérdida de carga por unidad lineal de 
recorrido en la corriente. Carga es la energía por unidad de peso del fluido, resultando 
por tanto que el gradiente es adimensional. 


_ Energía _ Kg:m _ 
Carga = “peso — kg H 
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Gradiente Hidráulico = oda = = adimensional 

Si a cada nivel piezométrico en una corriente líquida se le agrega su correspon- 
diente carga de velocidad (V/seg). se obtiene una serie de puntos que generan otra lí- 
nea (arriba de la línea piezométrica), que recibe el nombre de Línea de Energía, ésta 
se irá abatiendo en el sentido de la corriente debido a las pérdidas de energía del flujo. 
El movimiento de las partículas se hace a expensas de la energía. La Línea de energía 
podría ascender, solamente si a la corriente se le adiciona energía por medio de una 
bomba centrifuga. 


Línea horizontal 


Línea de energía (L.E.) 
o gradiente de energía 


į Línea piezométrica (L.P.)Jo 
| gradiente de presión - 


Plano de referencia L.Z. (horizontal) 


Figura IV.11. Tramo de corriente líquida (Esquema en elevación (Perfil). 


de la Figura 1V.11 se tienen las siguientes características: 


y? 


29 


hv : carga de velocidad 


p/w = hp: carga de nresión 
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z = hz : carga de posición 

Hx = carga total en ia estación x 

AH = Pérdidas de energía (o de carga), entre los puntos 1 y 2. 
En referencia a las líneas y a las cargas de energía, 


hv = Desnivel entre L.E. y L.P. (carga de velocidad o energía ci- 
nética por unidad de peso). 


hp = Desnivel entre L.P. y L (carga de presión o energía mecáni- 
ca por unidad de peso). 


hz = Desnivel entre L y L.Z. (carga de posición o energía poten- 
cial por unidad de peso). 


Si a las cargas correspondientes a la energía (cinética, mecánica o potencial), 
de un punto de la corriente, se les multiplica por el peso del líquido que en un tiempo (t) 
atraviesa la sección vertical de la corriente que aloja a tal punto de carga; de veloci- 
dad, de presión o de posición respectivamente, se obtiene la energía correspondiente 
a la corriente en tal estación (la del punto), durante el periodo t (en el caso de la energía 
potencial será respecto a la posición arbitraria dada al plano de referencia L.Z), así se 
tiene: 


Energía cinética : Ec = W hv 
Energía mecánica : Em = W hp 
Energía potencial : Ep = W hz 


Como se observa hz y Ep son relativos al plano L.Z que se elija y por tanto, pue- 
den tener muchos valores para determinado punto y estación de una corriente. 


El peso de líquido considerado, se obtiene: 
W=Qtu (1V.7) 
En la que: 


W = peso del líquido que atraviesa la sección vertical de la corriente de que se 
trate, en Kg. 


Q = gasto de la corriente en la sección considerada, en m*/seg. 


= tiempo considerado, en segundos. 
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w = peso volumétrico del líquido de la corriente, en kg/m. 


La segunda Ley de Newton establece la relación fundamental entre la resultante 


- delas fuerzas que actúan sobre una partícula yla variación en el tiempo de la cantidad 


de movimiento. De acuerdo con la forma en qué se aplique puede conducir a dos ecua- 
ciones: La primera (componente escalar según el flujo), llamada de la ENERGIA, permi- 
te calcular las diferentes transformaciones de la Energía Mecánica dentro del flujo y 
las cantidades disipadas en energía calorífica que, en el caso de los líquidos, no se 
aprovecha. La segunda, de tipo vectorial llamada del Impulso y cantidad de movi- 
miento, permite determinar alguna de las fuerzas que producen el flujo, si se conoce el 
cambio en la cantidad de movimiento y las restantes fuerzas. i 


4.15. Ecuación de la energía o Teorema de Bernoulli. 


Esta ecuación tiene dos expresiones fundamentales: la teórica para líquidos idea- 
les o perfectos y la práctica para corrientes reales. 


La expresión teórica del Teorema de Bernoulli se puede enunciar de la'siguiente 
forma: En un líquido perfecto sometido a la acción de la gravedad y en movimiento 
permanente (no dependiente del tiempo) en el camino que sigue la partícula, la suma 
de las alturas o cargas de posición (hz), de presión (hp) y de velocidad (hv), es cons- 
tante. 


y? 
EMI A constante 


La expresión práctica del Teorema de Bernoulli, puede enunciarse de la siguiente 
manera:.. En dos puntos de una corriente líquida entre las cuales el gasto es constan- 
te, la carga total de uno de ellos (líquido arriba) es igual a la carga total de otro punto 


(líquido abajo) más las pérdidas de carga entre ellos. 


Hi = H2 + Ehx; 
Ecuación de Bernoulli. 


(iV.8) 


H = hz + hp + hv 
hzi +ħp, +v =ħz;+hp+hy,+ Ehx,- 
donde: l hz = Elev. del punto - Elevación del plano de referencia (L.Z.) 
hp = p/w (Tirante del punto) 
hv = v°Iseg (carga de velocidad) 


Zhx = Suma de las pérdidas de carga. 
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j 

j 

Í 

Figura 1V.12. Perfil de corriente entubada. 


| 


Para demostrar todo lo anterior, se analiza el fragmerto de un filete líquido, sus 
fuerzas y bajo qué circunstancias se produce la circulación del agua. - 


Las fuerzas periféricas (en la superficie lateral del filete, por ser éste muy delga- 
do), se equilibran entre sí por lo cual se omiten, se considera que no hay rozamiento 
que se oponga al movimiento. En la Figura [V.13, se indican las siguientes variables. 

F1 = Presión hidrostática total en la base izquierda. 

F2 = Presión hidrostática total en la base derecha. 


En determinado instante las bases hacen los recorridos X1 y x2, este fenómeno 
equivale a que el prisma izquierdo (1) haga un recorrido horizontal L y uno vertical AZ, 
esto es, que el centro de masa (1) se traslada al centro de masa (2). El prisma (1) tiene 
igual volumen al de (2). El líquido se considera incomprensible y la materia impenetra- 
ble, por lo que la masa M1 es igual a la masa M2. 
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j 
r 


Peso (W) 


L.Z. (Plano de referencia horizontal 


Figura 1V.13. Diagrama de fuerzas de un fragmento de filete líquido. 


De la física, de acuerdo con el teorema de las fuerzas vivas... Cuando un sistema 
de fuerzas está aplicado a un cuerpo en movimiento, la suma de los trabajos de las 
fuerzas es igual a la variación de la fuerza viva.del cuerpo... 

_Mv2 2 Mvi 2 


Zr 2 2 


Para aplicar el principio mecánico de la igualdad del trabajo y de la variación de la 
fuerza viva es necesario considerar el desalojamiento mencionado, el cual deberá ser 
pequeño para que el sistema de fuerzas no sufra variación, de acuerdo con la Figura 

1V.13, se tiene: 
Mo va 2 M 1V1 2 


Er=fix1+W14z-F2x2= 2 2 


Awhi (X1) + W1(1-22)-A20h2 a A TEE 


2 g 2 
A hi + W Wiz2- A2x2wħ2=W yal 
xio + Waz1-W122 2x20h2=W2-30 Zg 
Como: Axw=W 
v1? vo? 
—=Wo2h2+W + We — 
E 2h2 172 229 
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A ae mamrna eea n a aaa 


En esta ecuación todos los términos son energías y se miden en kg- m. 
WR = Energía mecánica o de presión 


Wz = Energía potenciat o de posición, cuyo valor depende de la 
localización del plano de referencia L Z. 


2 
wW 25 = Energía cinética o de velocidad. 


De acuerdo con la Figura IV. 13 y las consideraciones hechas: W1 = Wa, por co- 
rresponder a pesos de igual volumen con igual peso volumétrico (w), por lo cual divi- 
diendo la ecuación anterior entre el peso, queda: 

2 2 
- V1 v2 
A += Le_ 
1+2 + 5g h2+z2+ 29 (1V.9) 


En esta ecuación se tienen las energías por unidad de peso o sea cargas (en m). 
F = carga de presión (hp) 


z = carga de posición (hz) 


2 
T = carga de velocidad (hv), 


Esta ecuación es para condiciones ideales o teóricas; para situaciones reales, en 
la práctica si hay rozamiento que se opone al movimiento, por lo cual la energía o car- 
ga total en (2) aguas abajo, es menor que la energía o carga total en (1) y entonces la 
ecuación teórica (IV.9) se compensa con las pérdidas de carga entre los puntos (1) y 
(2). (Ehx,.2 ), quedando la ecuación o Teorema de Bernoulli, en la siguiente forma: 


hp, +hz,+hw,=hp¿+Hhz3+hv¿+X hx 1-2 . (1V.10) 


o en su forma usual: 
Hı = H2 + Z hx1-2 


Las corrientes líquidas, principalmente de agua, obedecen a la ley de Bernoulli o 
Teorema de la Energía solamente cuando son continuas; por tanto, este teorema sólo 
puede aplicarse entre puntos ligados por corriente continua (gasto constante) y pa- 
ra que tal aplicación resulte útil, las pérdidas de carga que presenten deben ser calcula- 
bles. El plano de referencia (L Z) para fines prácticos generalmente debe situarse como 
mínimo en el punto más bajo de los dos, entre los que se aplica el Teorema. 
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i i tido del flujo porque el 
corriente líquida abate su iínea de Energía (LE) en el sen j 
sain se desarrdlia a base de energía, tales pérdidas de carga o energía, opera 
ser: a). Por fricción (hr) o mayores, cuando se presentan en recorridos importantes y ). 
Menores o localizadas (hx), cuando se presentan en un recorrido muy corto (cambio 
de dirección, cambio de sección, obstrucciones, etc.). 


hs 


í 
t 
I 
t 
1 
1 
inflexión (codo) | 
1 


Figura 1V.14. Tramo de corriente entubada. 


a). Las pérdidas de carga mayores O de fricción (hf) son directamente proporcio- 


nales a la lorigitud de recorrido, al cuadrado de la velocidad media (en movimiento 


turbulento), al parámetro de fricción que es un coeficiente experimental que depende 
de las paredes del cauce (material y estado de conservación). 


à i icación 
Hay muchas fórmulas publicadas y usadas para su cálculo, que tienen aplicaci 
sepais sobre todo para investigación. Para Ingeniería o fines técnicos, la Secretaría 
de Agricultura y Recursos Hidráulicos (SARH), utiliza las siguientes fórmulas: 


a.1). En canales, como en tuberías de presas, ta fórmula de Manning, que en el 
sistema métrico, es: 


2,2 
E 1V.11 


En la cual: 


ht: = Pérdida de carga por fricción en m 
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A 


L = Recorrido o diferencia de estaciones o cadenamientos entre los puntos de 
aplicación del Teorema de Bernoulli (cuando la corriente es a nivel) en m 


v = Velocidad media en m/seg 


n = Coeficiente de rugosidad, que depende del material y estado de conserva- 
ción de las paredes del cauce, adimensional. 


c = Coeficiente de homogeneización de unidades, que en el sistema MKS vale 1, 
en m “/seg. * 


r = Radio hidráulico, en m 
a.2). En tuberías, la fórmula de Darcy-Weisbach de tipo empírica: 
L y? 


hise Y 
! D 2g 


(1V.12) 
En la cual: 
hr = Pérdida de carga por fricción en m 

f = Coeficiente de fricción que depende del material y del estado de la tubería, de 
la magnitud de cresta y de la velocidad de circulación del fluido, así como de la 
viscosidad de éste, adimensional. 

L = Longitud de la tubería en m 

D = Diámetro de la tubería en m 

v = Velocidad media en m /seg 

g = Aceleración de la gravedad = 9.81 m/seg? 


a.3). La fórmula de Hazen-Williams, con aplicación muy común en tuberías, fue 
establecida tanto para conductos libres como forzados: - 


? y 
ht = (M) 1L IV 
Gass capo ) Cea 
Donde: 


kaia Coeficiente de Hazen-Williams, que depende del material del tubo, adimen- 
si ; 


a.4). La fórmula de SCOBEY, que es.recomendada por algunos autores, para 
usarse en tuberías principales y laterales de sistemas de riego por aspersión: 
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A NA LA EN sn N ar a Z E 
AS ON A 
a E ; E aa aG O A EN a de 
vie ? 
hi = 0.0026 Ks PE L (IV. 14) l Paim May 
; t2 vo as 
Ff dt=M 
Donde: j f i j l i 
Ks = Coeficiente de Scobey, que depende del materia! de la tubería, adimen- F At = M (v2 -v1) A (V a 
sional. i i | 
El primer término de esta expresión es El impulso y el segundo es La cantidad 


de Movimiento 
Polea 


b). Las pérdidas de carga menores O localizadas (hx), obedecen a la siguiente ley | 

empírica establecida mediante observación experimental: j 
2 

hx=Kx — (IV. 15) 


2 
g N Se tiene un depósito colgado de una 
En la que: j \ polea.con fricción nula (Figura IV.15), si se 
X le pone agua y se abre la válvula, se nota- 
hx = Pérdida de carga menor, debida a la causa x, se estima en m, como toda a rá que el recipiente adopta una cierta incli- 
carga (o unidades lineales en general). ` nación, hasta compensar los efectos de la 
N reacción del chorro. 
Kx = Parámetro adimensional que corresponde a la causa x de la pérdida, dedu- y 
cida en laboratorios por vía experimental. l 2 Llámese A al área del orificio O y Q al 
qee gasto en m'/seg y estúdiense los princi- 
v = Mayor velocidad media de la corriente en el tramo (relativamente corto) don- ds pios y leyes que rigen las fuerzas origina- 
de se presenta hx, en m/seg. j das por el chorro. 
k 
g = Aceleración de la gravedad en m/seg?, para fines técnicos (no científicos) a 


con valor de 9.81 Una 
partícula de agua que parte del orifici i i i 
(t = 1), una velocidad v y recorre un espacio e Es Y dd dis 
z 


Estas pérdidas de carga se presentan con frecuencia en lą práctica y es necesario 
cuantificartas tanto en el diseño como en la operación y conservación de obras, dispo- El trabajo desarroll 
, ado por una fuerza F, recorriend i j 
, o el mismo espacio, será: 


sitivos o instalaciones para el aprovechamiento y manejo de agua o petróleo principal- 


mente, estas pérdidas pueden ser: por entrada, por válvulas, por cambios de dirección, Ñ i=Fe=fF 2 
s 2 


por medidores, por compuertas, por reductores de sección, por ampliador de sección, 
por transiciones, por pilas o Eo; salida, principalmente. Este trabajo se convierte en Energía cinética (el principio de la conservació 
la Energía), debido a la velocidad ganada, es decir: acion:de 


___ 4,16, Ecuación del impulso y cantidad de movimiento. 


La ecuación de la cantidad de movimiento en un cuerpo libre o volumen de con- 

trol se deriva de la segunda Ley de Newton. Se conoce como la cantidad de movimien- T= E 

to de un elemento de masa M al producto de ésta por su velocidad. pY] mMy2=1 W z 
KAEA LO 
2 2 

De la Ley de Newton, se puede escribir: iy 2 g . 
F = — (Impul i 
F=Ma= M2 g (Impulso del agua al salir). 
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De la ecuación (IV.7) 


W=Qtw ycomo t=1 


Se tiene: 
v 
F=wQ q 
y como: 
Q=Av 
F=wA y? 
g 


En realidad lo que se ha dicho es un caso particular de la Ley. 


impulso = Cantidad de movimiento 


Ft = M (v2 - va). 
En la que: 
a =o = 
Parat = ¡MEN „y2 =vyýyvu=0 
(parte del reposo) 
Por lo que: 
2 
F=wA 
g 


El principio de acción y reacción (... a toda acción se opone una reacción igual y 


en sentido contrario...) es válido en este caso, por tanto se producirá una fuerza igual y 


de sentido contrario a F. 


F=R 


A nena a eem aa m 


Capítulo 5 


FLUJO DEL AGUA EN ORIFICIOS 


5.1. Definición. 


Los orificios, desde el punto de vista. hidráulico, son perforaciones generalmente 

de forma geométrica y perímetro cerrado, hechas por debajo de la superficie libre del lí- 

. Quido, en las paredes de depósitos, tanques, canales o tuberías. Las aberturas hechas 
hasta la superficie libre del líquido constituyen los vertedores. 


a) Ilustración de un orificio b) Esquema de un vertedor 


Figura V.1. Circulación del agua a través de páredes. 


A los orificios también se les denomina boquillas o tubos cortos dependiendo de | b). Por su geometría (forma), pueden ser: 
su longitud en relación al diámetro o tamaño de su sección; son boquillas cuando la 
longitud está comprendida entre 1.5 y 3 $ y tubos cortos cuando está entre 3 y al- e Circulares, cuadrados y rectangulares 
rededor de 500 ¢, según Azevedo (10). 
c). Por el espesor de su pared, pueden ser: 
5.2. Finalidades de la teoría hidráulica de orificios o tubos cortos. e Orificios de pared delgada 


Las finalidades son dos: La práctica y la científica, según Camargo y Salazar (6). e Orificios de pared gruesa 


a). La finalidad práctica de los orificios (tubos cortos), es controlar el paso de 
una corriente (válvulas, compuertas, etc), o verificar el aforo de ésta (medición del gas- 
to). le a E y 


b). La finalidad científica de los orificios es investigar en laboratorios hidráulicos: 


curvas de gastos, parámetros de pérdidas de carga, coeficientes de gasto, etc. A i z 
— am > —- pe, or A E 
5.3. Clasificación de Orificios. > 3S T mn~ 
N AAN 
a). Por su funcionamiento pueden ser: -77 ` Ar ~ 
e 

e Libres, cuando descargan al aire 

o Ahogados, cuando la descarga es sumergida, esto es cuando el espejo del a) Pared delgada biselada b) Pared delgada (e< 1.5 f c) Pared gruesa (e >15 BS) 
agua (Nivel libre), a la salida está sobre la clave (parte superior) de la boca de' 
descarga. i | Figura V.3. Tipos de paredes en orificios. 


d). Por sus dimensiones relativas, pueden ser: 
xy e Orificios pequeños 
e Orificios grandes. 


Son pequeños cuando la dimensión vertical es igual o Inferior aun tercio de la 
profundidad. 


e). Por la velocidad con que llegan las partículas pueden ser: 
e Orificios con velocidad de llegada 


e Orificios sin velocidad de llegada 


` b} Descarga ahogads 


Figura V.2. Orificios libres y ahogados. 
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En la práctica de la operación y el diseño de estructuras y dispositivos hidráulicos, 

los orificios (o tubos cortos) más frecuentes, son: compuertas, válvulas, medidores, ro- 

j ciadores, boquillas, goteros, sifones de riego, alcantarillas de caminos, desagŭes auto- 
máticos, etcétera. En el caso de laboratorios hidráulicos se tienen las pantallas 


atoradoras. 


Para definir a una corriente confinada como orificio o tubo corto, el requisito hi- 
dráulico es, que la pérdida de carga por fricción (ht) sea despreciable comparada con 
las pérdidas de carga localizadas. 


Al chorro que sale de un orificio se le llama vena-líquida, su trayectoria es para- 
bólica, como la de todo cuerpo animado por una velocidad inicial. 


5.4. Orificios pequeños en pared delgada. 


| 
H 
i 
l 


5.4.1. Determinación de la ecuaciór. general de gasto. 


.Experimentalmente se constata que los filetes líquidos tocan el contorno del orifi- 
cio y continúan convergiendo después de pasar por el mismo, hasta una sección o, en 
la cual el chorro tiene un área sensiblemente menor que la del orificio. Esta sección ø, 
en la cual el chorro tiene un área sensiblemente menor que la del orificio. Esta sección 
a es denominada sección contraída A ¿= C c A) (b) 


Figura V.4. Circulación del agua a través de un orificio de pared delgada. 


A 
Y L.E. 3 Si se aplica el teorema de Bernoulli entre e y ø y ubicando el plano z (L.Z) en ea, 
Y y ERES se tiene, de la fórmula IV. 8. 
ri G 2E Controide del orificio H: = Ho + Ehx pes 
f Y comedias della reos 
i J liquida He = hze + hpo + hva + ho 
} 
ka Como: 


Kons Eje de la vens líquida hzo = 0 por estar LZ en nivel zo 


O 


Pero: 
S sZ 
Wo= y He-hpo = H (según la figura), en teoría hidráulica se sedato lla- 
marle carga dal orificio. 
Entonces: 
vo? H — ho, por lo que PRg(H-ho)Y 
= Vo= = 
Figura V.4. Circulación del agua a través de un oríficio de pared delgada . 29 p s da a ies 
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Cuando no haya pérdidas de carga entre e y o (Ehx, — o) O sea que ho = 0, se . 
tiene: ; 


Vo =/2g H (V.1) 
ECUACION DE TORRICELLI 
Esto solamente se presenta en condiciones ideales o sea que es una velocidad | 


teórica. Para situaciones reales ho>0, o sea que se introduce un coeficiente de reduc- 
ción de velocidad (Cv), siempre menor que la unidad, quedando la ecuación (V.1) así: 


vo = Cy J2gH` Cv<1 (v.2) 
Ahora bien, el área en la sección contraída, es: 
Ay = Cc A: = Cc A Ce< 1 (v. 3) 
En la que: 
Ce = Coeficiente de contracción, menor o igual a 1. 
El gasto, es: 
o=Aova=Ce A Cv /2gH=Co Cv AJ2gH" 
Como: 
Q:«=00=0Q, y CO =C, setiene que: 
Q=CA RgH (Va) | 
FORMULA GENERAL DEL GASTO EN ORIFICIO. 
En la que: 


Q = Gasto o caudal del orificio, en m*/seg 


.H = Carga del orificio, (o tubo corto), es el densnivel entre la LE 
aguas arriba y la LP aguas abajo del orificio (o tubo corto), en m. 


C = Coeficiente de descarga o gasto adimensional. 


C = Cv Cc 
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Donde: 


Cv = Coeficiente de velocidad, adimensional; Cc = Coeficiente 
de contracción, adimensional. 


A = Area de la sección del orificio (tubo corto), en mê 


g = Aceleración de la gravedad, para fines prácticos_se tomará 
como 9.81 m/se 


Si se hace un análisis semejante para todas las alternativas de orificios pequeños 
se conc uye que la fórmula (V.4) es general para todos los casos; ya sea que haya o no 
velocidad de llegada; que sea de descarga libre o descarga ahogada y presente pared 
delgada o gruesa. 


5.4.2 Coeficiente de descarga O gasto (C). 


El coeficiente de descarga o gasto (C=O Cc), está en función del tamaño, forma, 
, localización y carga del orificio. Los coeficientes (C, Cv y Ce) se determinan expe- 
fimentalmente en el laboratorio de Hidráulica. 


Cabe indicar respecto a los coeficientes de gasto (C) en orificios y tubos cortos, 

ue estos vienen tabulados en textos y manuales de Hidráulica o en la información im- 

presa del fabricante; el proyectista o analista debe asimilar el caso que maneja o estu- 

dia con los tabuladores, tomando el coeficiente (C) que más se acerque a sus 

condiciones, con criterio y buen juicio. Es obvio que los coeficientes (C), determinados 

en Laboratorio de Hidráulica o Ingeniería experimental no cubren toda la amplia gama 
de casos que en la práctica pueden presentarse. 


Como normas generales pueden señalarse: que mientras más se acerque el orifi- 
cio al piso o a las paredes taterales (plano) el coeficiente de descarga (C) aumenta. 


1 
1 
I 
1 
t 
| 
t 
1 
1 


La coo meo 


b b 
ON AIR \ 3 
Frentes 


Figura V.5. Esquemas de orificios. 
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Mientras más se redondea la entrada hasta llegar a una entrada hidrodinámica, el 
valor del coeficiente de descarga o gasto, aumenta. 


Para entrada con aristas vivas (a escua- 
dra) y alejado de planos y piso (3 ¿ cuando 
es circular ó 3 a “dimensión menor del ori- 
ficio’ cuando es rectangular), C vale 0.61 y 
para una entrada hidrodinámica (acampanu- 
tada) o sofisticada (boquillas) puede valer 
cerca de 1. 


Russell (23), indica que para un tubo 
corto que tiene una longitud de 2.5 Ó 3 veces 
su diámetro, el valor de Cy es aproximada- 
mente de 0.82, variando algo con el diámetro 
y la carga y el de Ce es de 1.0. 


Figura V.6. Perfil hidrodinámico en orificios. 


“ Para determinar el coeficiente de gasto (C), se puede tomar un tanque en el que 
se mide la carga h (medida de la S.L.A. al centroide del orificio; se considera igual a H), 
y se deja circular el agua en un tiempo determinado, recogiendo el volumen escurrido 
en otro recipiente en donde se puede medir dicho volumen y que es el correspondiente 
al tiempo determinado. 


Conociendo h se obtiene V2 gh, y midiendo el diámetro del orificio se obtiene A, 
que al sustituir estos datos en la fórmula V.4 y despejándolo, se obtiene el coeficiente 
de gasto C: 


o, 
A v2gh 


Este coeficiente C es el producto de los coeficientes de velocidad (Cy) y de con- 
tracción (Cc). 


C=C (v.5) 


El coeficiente de contracción (Ce), se puede determinar, midiendo el diámetro de 
la sección contraída (con compás de puntas o con calibrador), para obtener el área 
(Ao) de ésta, dividiéndola entre el área del orificio (A). Por lo cual de la fórmula V.3., se 
tiene: 

Ay 
Co= A 
El coeficiente de velocidad (Cv), puede determinarse sustituyendo los dos coefi- 


cientes anteriores (el de gasto C y el de contracción Ce), en la fórmula V.S teniéndose 
que: 
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C 


COo 


' (0) bien, se puede obtener directamente estudiando la forma que toma el chorro al 
salir del orificio, observándolo a partir de la sección contraída para adelante. 


5.4.3. Trayectoria de la Véna Líquida. 


AE LE: 


Vena contraída (presión 
manométrica = 0) sujeta 
a la presión atmosférica hp¿=0 


Figura V.7. Trayectoria esquemática de | 
sia q e la vena líquida en un orificio (sin velocidad de llegada y des- 


La Figura V.7 ilustra una vena líquida que se derrama por un orificio vertical bajo 


una carga h, la abscisa y la ordenada de un punto P, sit 
rro, son respectivamente x e y. p , Situado en la trayectoria del cho- 


H = LE - LPo 
Como es sin velocidad de llegada: 


hve = 0, por lo que: LE: = 
y con descarga libre: j ds: ss 


hp o = O, por lo que: H = h = dit. de niveles entre SLA 
(LPe) y el centroide del orifi- 


Si v es la velocidad en la sección contraída de la vena, al 


cio. 
drá un desplazamiento: de Apo epa: 


x= vt 


Por la ley de calda de los cuerpos. 
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y =112gé 
Eliminando a t de estas dos ecuaciones, se tiene que: 
-2 
. 2y? 
o en su otra expresión: . 
2 
2 XN 
x*=— 
g y 


En la que: 


x = desplazamiento horizontal de una partícula líquida, en m 
v = velocidad media en la sección contraida (Va), en m/seg 
y = desplazamiento vertical de la partícula líquida, en m 

` g = aceleración de la gravedad = 9.81 m/seg?. 


Las dos fórmulas anteriores son expresiones de una parábola con su vértice en el 


centroide de la sección contraida del orificio. 


Si v=0Cy/2gH 


La ecuación (V.6) se puede escribir de la siguiente forma: 


É =4C0Hy 
De donde: 
x 
Cv ==5 
“ Aym 
En la que: 


Cy = Coeficiente de velocidad en un orificio, adimensional. 
x.= Desplazamiento horizontal de una partícula líquida en m. 


y = Desplazamiento vertical de la partícula líquida en m. 


H = Carga del orificio, en m. 
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: Como se observa, con esta fórmula se puede obtener directamente el valor de Cv, 
| para lo cual se necesitan medir las coordenadas (x, y) de un punto cualquiera del cho- 
| rro y la carga h. 
| 
Í 


5.4.4. Pérdida de carga en orificios (tubo corto). 
í De acuerdo con ia Figura V.4.b se tiene: 


He = hpo + hvo + Ehx - o 


(v.6) | 
| Pero: 
| He = hpe + hve y Ehx% -o = ho 
| ho = hp: + hve - hpo - hvo 
| Pero: i 
hpe + hve - hpo = H 
| ho =H — hv =H- YZ = (2 
2g 2g 
ho = H-Cv2H =H (1 -C4?) 
ho = H (1 - Cv?) (v.8) 
En la que: 
ho = pérdida de carga en el orificio (Zhxe - o), en m 
H = carga del orificio, en m 
Cv = coeficiente de velocidad, adimensional 
(v.7) a eE de carga en función de la velocidad media (vo) en la sección con- 


De la ecuación (V.2), se tiene: 
2 


1 Vo 
H= 0? Zg 
Sustituyendo en la ecuación (V.8), queda: 
2 
= Yh) a-c? 
ho = 32g) (1-Cv%) 
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PERDIDA DE CARGA EN ORIFICIOS 
Válvula de compuerta 
(100 Z abierta) 


Esta ecuación indica que la pérdida de energía es proporcional a la carga de 
velocidad media en la sección contraída. El coeficiente ko no tiene dimensiones y es 


función sólo del coeficiente de velocidad. Elev. 140 


c O a = 
RA e Eje de la colum 
De esta ecuación se tiene también que: ; ÉS RN E succión —] 
A A a bom 
C =/ 
E J ko+1 


N 


| Espejo dinámico 
Elev. 134.348 


5.4.5. Ejemplos de orificios 


1) Sobre una aplicación práctica de orificios. | 

Se tiene un cárcamo alimentado por una tubería proveniente de un vaso de al- : 3 i | 
macenamiento, las aportaciones son controladas por medio de una válvula de com- : ' | 
puerta; el objeto del cárcamo es bombear el agua para el riego de una determinada i i j 
superficie más alta que el NAM del vaso. De acuerdo con la Figura V.8 y datos siguien- ; x ¡ | 
tes, obtener: a) el cadenamiento del sitio (Estación x), al cual llega el chorro, teniendo : 
la válvula 100% abierta, a fin de ubicar la posición de la columna de succión de la Acotaciones en m: 
bomba y evitar sea golpeada por la vena líquida; b) el gasto que permite pasar la 
válvula y c) la pérdida de carga por válvula (ho). Figura V.8. Elevación esquemática. 

DATOS: 

. Respuestas: 
Válvula de compuerta 100% abiertas (Cv = 0.9 =0. =0. E : 
P j (Cv y Ce=0.8) con = 0.305m (12'). a). Estación x = 0 + 200 + x 
Elevación Máxima de la LE en e =147m (Entrada de la válvula). 
De la fórmula (V.8): 
Elevación o = 139.848 m. ` 
Cv = Ay mide donde: x = Cv /[4yH 
Ñ Elevación espejo dinámico en el cárcamo = 134.348m (nivel del agua al estar ac- 3 á l 
cionando el equipo de bombeo). l , y = Elevación ø - Elevación Espejo dinámico en el cárcamo 
y = 139.848 - 134.348 = 5.5 
Elevación de la clave del tubo a la salida = 140 m. y = 5.50 m 
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H = Elevación L.Ee - Elevación L.Po = 147 - 140 = 7.0 
H = 7.0m. 
Sustituyendo, se tiene: 
x=09 /4x55x7.0= 11.1687 
x = 11.169 m 
Estación x = 0 + 200 + 11.169 = 0 + 211.169 m. 
Estación x = 211.169 m. 


La determinación anterior para fines prácticos o técnicos es correcta ya que la 
sección contraída (o) se presenta a una distancia muy corta de la boca de salida del 


tubo corto (del orificio). 
b). Gasto que permite pasar ta válvula. 


De acuerdo con la fórmula (V.4): 


Q=CAv2gH 
C = Ce Cv = 0.8 x 0.9 = 0.72 
C = 0.72 


A= yos 0.785 x 0.3052 = 0.073 


A = 0.073 m? 


Q = 0.72 x 0.073 ,/2X9.81 x7.0 = 0.0526 x 11.719 = 


Q = 0.6164 m/seg. 


Sustituyendo: 


c). Pérdida de carga en la válvula 

De acuerdo con la fórmula (v.8) 
ho = H(1-Cv?) 
ho = 7.0 (1 - 0.9%) 


ho = 1.33 m 
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esto es, que la máxima elevación de la LE en o es igual a (147 - 1.31) = 145.67 m 
Respuestas: 
Estación x = 0 + 211.17 m; Sitio donde llega la vena líquida 
e 3 
Q = 0.616 m”/seg; Gasto que permite pasar la válvula 
ho = 1.33 m; Pérdida de carga por válvula 
2) Ejemplo sobre aspersoras de riego 
Se tiene un aspersor de 3/8" (0.9520 cm) de diám ici 
E 3 j etro con un coeficiente de gasto- 
C = 0.69, colocado a 3.0 m del terreno que riega, (Figura V.9), al estar frcionanda 
moja un área circular de 23 m de radio, se desea saber: 


a) Qué presión registra en su base (entrada), al aspersor y, 


b) En qué tiempo aplica u i , 
cada D paai na lámina de agua de 12.5 cm y qué gasto proporciona 


DATOS: 


Elevación TN = 50.00 m 
gasp = 0.0095m (3/8") 


Elevación ø = 53.00 m fm = 23.0 m 
x = 23.0 m C = 0.69 
y = 30m Ce = 1.0 


Tuberia alimentadora 


Radio = 23 m 


(Elev. en m.) 


Figura V.9. Elevación en m del problema sobre aspersores. 
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Solución: 
a). Presión en la base del aspersor (Entrada -e -). 


La carga total en la entrada del orificio, ubicando L.z. en ese nivel. 


He = hpe + hve 

hpe = he - hve (1) 
De la fórmula (V.7). 

Cv= TA 
de donde: 

2 2 
7 TE E Pr ES 
H = 92.59 m (2) 
Carga de orificio 
hy ive ivo= A Ao=CsA,, As -fe 


De la fórmula (V.4): 
Q pa 
Q=CA/2gH; A=v=ve=C/2gH=Ce Cv /2gH 


Ve = 0.69 /2x 9.81 x 92.59 = 24.409 


Ve = 29.41 m/seg 
29.41? 


AVe= 981 


= 44.09 m; hve = 44.09 m (3) 
Sustituyendo (2) y (3) en (1): 

hpe = 92.59 - 44.09 = 48.5; hpe = 48.5 m 

h De = = por lo que la presión en la entrada del aspersor, es: 


Pe = w hpe = 1000 kg/m? x 48.50 m 


Pe = 48,500 kg/m? = 4.85 kg/cm? 
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Pe = 4.85 kg/cm? 
y según la Tabla 1.2 para convertir a Ib/pulg? (p.s.i.): 

Pe = 4.85 x 14.223 = 68.98 lb/pulg? 

Pe = 69 p.s.i. 
b). Tiempo de aplicación de una lámina de riego (L.r) de 5 cm. 
Volumen de agua aplicada por un aspersor = Qt = ar Lr 

=¢r m?x 0.05 = 3.1416x 23?x 0.05 = 83.1 m? 


Volumen de agua aplicada por un aspersor: V = 83.1 m? 


< 


V V 
t QT CAJZJA occ tp? 29H 


Sustituyendo valores se tiene: 
i= 83.1 __ 208 
0.69 x 0.785 x-0.00952? /2 x 9.81 x92.59  0-00209 


t = 39 761 seg 
t=11 horas 2 min 41 seg 

Aparte se puede determinar el gasto del aspersor: 

Q = Ave = x /4x0.00952? x 29.41 = 0.00209 m*/seg 

= 2.09 I /seg 

Q = 125.4 I /min 
Respuestas: 

Presión en la base del aspersor: Pe = 69 psi. 

Tiempo de aplicación una Lr =5 cm: t=11 horas 2 min 41 seg 
Gasto del aspersor: Q = 125 Í /min 


3) Ejemplo sobre riego parcelario con sifones portátiles 
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Se tiene una melga de cultivo de 10 m x 1000 m que se desea regar con sifones 
portátiles de P.V.C. de 3" $ (0.0762 m), con el coeficiente de gasto C = 0.60, colocado 
en la regadera; de acuerdo con el esquema y datos siguientes, determinar el número 
de sifones de riego en paralelo, necesarios para aplicar una lámina de 0.10 m en un 
tiempo de 1 hora. 


l Cota máxima de la clave del sifón 


Etev. 80.00 


Lomo del 
bor do 


Rega dera 


(Elevación en m.) 


Figura V.10 Elevación esquemática de sitón de riego - 


DATOS: 
Regadera. 
Elevación SLA = 80 m 
Elevación rasante = 79.50 m 
Sifón 


Portátil de PVC ¿ = 0.0762 m (3"); C = 0.60 

Cota máxima de la clave = 80.50 m 

Elevación de la descarga (Elevación b) = 79.75 m 
Melga de cultivo: 

Dimensiones: 10 m x 100 m 

Lámina de riego por aplicar: Le = 0.10 m 


Tiempo de riego: t = 1 hora 
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Entendido el problema a través de esquemas, datos e incógnitas, se ligarán estas 
últimas mediante ecuaciones con los datos. 


Si se analiza el problema, se trata de un tubo corto sin velocidad de llegada (al 
estar el sifón normal al eje del canal, en cuya dirección la componente de la velocidad 
media en el canal es cero), y descarga libre (al aire). Una vez cebado el sifón mediante 
método manual directo, se inicia el flujo de la regadera a la melga. La condición con- 
siste en que el desnivel entre la cota máxima de la clave del sifón y el espejo del agua 
(SLA), en la regadera sea menor que la altura equivalente a la presión atmosférica local 
(no puede haber vacío absoluto mayor) y en que el tubo corto disponga de la carga 
suficiente para compensar la pérdida que se presenta en el sifón (la elevación b debe 
estar a menor cota que la SLA, en la regadera). 


Cada sifón dará un gasto q, para satisfacer la necesidad de riego solicitada se re- 
quieren de N sifones, o sea que: 


Nq= 


= |< 


Donde esta fórmula: 


N = Número de sifones de riego necesarios 


q = Gasto de cada sifón en m"/seg 


V = Volumen de agua por aplicar en mê 

t = Tiempo de riego en segundos = 1x3600 = 3600 seg : 
V = Ancho (m)x longitud (m)x L (m) = 

= 10x100x0.1 = 100m? 


Tr 
q=CA/2gH=C y pg? /2 g (Elev. SLA reg — Elev. b) 


Sustituyendo datos, se tiene: 


q = 0.60 x 0.785 x 0.0762? x 4.43 /Elev. 80 — Elev. 79.75 
= 0.121,/0.25 = 0.00606 m"/seg 
q = 6.06 Ips cada sifón 


El número total de sifones necesarios para aplicar la lámina de riego en el tiempo 
especificado, es: 
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1 
Mis DES 00 
tq 


N = 5 sifones. 


Respuesta: 


Para aplicar los 0.10 m en 1 hora se necesitan 


5 = sifones. 


4) Ejemplo sobre orificios en general. 


El líquido de la Figura V.11 es agua. La presión de gas (Pa) es 0.55 kale y de Pb 
es de -0.05 kg/cm”. El orificio es de 0.152 m (6') de diámetro, con Cv = 0.95 y 
Cc=0.65. Determinar la velocidad en el chorro, así como el gasto cuando h = 2.5 m y 


la pérdida de carga producida por el orificio. 


Datos. 


w=1 ton/m? 


hps = 2.5 m 


3600x 0.00606 7 458 => 


De acuerdo a la definición de carga de orificio y según la Figura V. 4, se tiene: 


H = He - hplo = hve + hp'e — hp ‘o 


Por otro lado, según la Figura V.11. 


h'pe = PE + BÊ = hpe + PÊ 


o 


ho po =F + Eo = hpa + E 


Sustituyendo las anteriores expresiones en la ecuación (2): 


H = hve + hpe - hpa + PEPP 


hve = O por no tener velocidad de llegada 
hp. = 2.5 m l 


Ao = Cen- = 0:65 x 0.785 x 0.152? = 0.0119 


dE 0.0119 
0.785 7 0.785. 


te. 0.1229 1229 


= 0.1229 m 


hpo= = 0.0614 m 


“Pb =-0.05 kg/cm? =-0.5 ton/m? 


Pa = 0.55 kg/mc? = 5.5 ton/m? 


Sustituyendo se tiene: 


H = 25- nosta + 5505) - 8.439 


$= 0.152 m (6°) 
Cv = 0.95 
Cc = 0:65 


Figura V.11. Orificio de descarga libre sujeto a 
presiones diferentes a la atmosférica, 
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a) Determinación de la velocidad del . 


chorro (Sección contraída) 
Vo = Cv J2 g H= 0.95 x 4.43 /H” 
Vo = 4.21 J4" (1) 


H = 8.44 m 


Sustituyendo en la ecuación (1): 


= 4.21 /8.44 = 12.231 E 


= 12.23 m/seg 


b) Determinación del gasto 


Q=CA/2gH= 095x0.65x xp? JTE 


= 0.6175 x 0.785 (0.152)? X 4.43 48.44 = 0.145 


Q = 0.145 m*/seg 
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(2) 


ERNUS LOSE 


c) Determinación de la pérdida de carga 
ho = H(1-Cv?) = 8.44(1-0.952) = 0.8229 
ho = 0.823 m 


Respuestas: 


Velocidad del chorro: Vo = 12.23 m/seg 


Gasto del orificio: Q = 0.145 m*/seg 


Pérdida de carga: ho = 0.823 m 


5.5 Problemas. 


5.5.1 En la Figura V. 11 se representan dos depósitos grandes con un orificio en la 

pared divisoria. El orificio tiene un diámetro de 3.8 cm y está redondeado de modo que 

Ce = 1.0 y Cv = 0.98. Las presiones Pa y Pb SON atmosféricas. El líquido es aceite con 
“h=4.60 m. Determínense la velocidad teórica en el chorro, la velocidad real y la 
< descarga. . 


Solución: Vt =9.48 m/seg; Vr=9.29 m/seg; Q =0.011 mĉ/seg 


N 550 orificio de la Figura V. 11 es de 7.62 cm (3") de diámetro y de bordes agudos, 
con Ce = 0.63 y Cv= 0.97. Las presiones pa y pb SON atmosféricas. El líquido es agua 
con h=5.50 m. Determínense el diámetro del chorro, la velocidad real del chorro y la 
descarga. 


Solución: Do = 6.05 cm; Vr = 10.05 m/seg; Q = 0.029 m*/seg 


5.5.3 El líquido en la Figura V,11, tiene una gravedad específica S=2.8. La presión 
manométrica pa =0.905 kg/cm” y pb es atmósferica. El diámetro del orificio es 5.1 cm 
(2") y C=Ov=0.95. Con h=1.83 m, determínense la descarga y la pérdida de carga en 
el orificio. 


Solución: Q=0.019 m/seg: ho = 0.491 m $ 


5.5.4 En el problema 5.5.3, al mantener la carga de líquido h a 1.83 m. ¿A qué presión 
en k/cm? se debe elevar pa para duplicar la descarga? 


Solución. pa = 4.97 kg/cm? 
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5.5.5 El orificio de la Figura V.11 es de 7.62 cm (3") de lado con un coeficiente de des- 
carga de 0.62. El líquido es aceite con una gravedad específica S=0.85. Si pa = Pb 
¿Qué carga h se necesitará sobre el centro del orificio para descargar 42.5 |.p.s.? 


Solución: h = 7.10 m 


5.5.6 El líquido de la Figura V.11 tiene una gravedad específica de 1.6. La presión de 
gas fa es de 0.48 kg/cm? y pb es de -0.182 kg/cm?. El orificio tiene 0.127 m (5") de 
diámetro con C = Cv = 0.95. Determínense la velocidad en el chorro y la descarga 
cuando h= 1.50 m. 


Solución: Vo = 9.93 m/seg; Q = 0.126 m/seg. 


5.5.7 Un líquido con una gravedad específica de 1.57 descarga libremente a la 
atmósfera desde un orificio situado en la pared de un depósito. Si la presión absoluta 
en un punto del depósito, sobre, el mismo plano horizontal que el orificio pero al lado de 
él, es de 3.520 kg/cm”, calcular la velocidad ideal del chorro. 


Solución: va = 21 m/seg 


5.5.8 Un orificio de pared delgada, ubicado en el lado vertical de un tanque, descarga 
1.5 m? de agua en 48.5 seg bajo una carga de 7 m hasta su centro de gravedad. Deter- 
minar la caída que experimenta el chorro después de recorrer una distancia horizontal 
de 5.75 m (ambas medidas desde el centro de gravedad de la sección contraída), así 
como la pérdida de carga hasta la sección contraída. 


Solución: y = 1.25 m; ho = 0.414 m 


Ps 0.75 kg/cm? 


p,= 0.35 kg/cm? 


Piezómetro 


Tuberia 


Figura A. del problema 5.5.9 Figura B. del probiema 5.5.10 y Figura C. del problema 5.5.12 
5 


-5.41 
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5.5.9 Determinar el gasto de aceite (S = 0.83) que descarga el orificio circular de pared 
delgada cuyo coeficiente de gasto C = 0.61 y que se muestra en la Figura A. 


Solución: Q = 0.054 m/seg. 


5.5.10 El orificio de la Figura'B tiene 7.62 cm (3") de diámetro, con bordes agudos y 
con Ce = 0.63 y Cv = 0.97. El diámetro de la tubería de acceso (Da) es de 0.203 m (8°). 
El líquido es agua y se levanta a una altura h de 2.5 m en el piezómetro. Calcúlese el 
gasto, el diámetro del chorro, la velocidad media en el chorro y la pérdida de carga. 


Solución: Q = 0.019m*/seg; Dy =6.05 cm; 
vo = 6.78m/seg; ho =0.147 m. 


5.5.11 El líquido de la Figura B es aceite (S =0.82) y es descargado desde la tubería de 
0.305 m (12"), a través de un orificio redondeado de 0.152 m (6"), con Cc = 1.00 y 
Cy =0.97. El tubo en U contiene mercurio con una diferencia Z en los niveles de mer- 
curio de 19.5 cm, mientras que la altura y = 0.78 m. Calcúlese Q. 

Solución: Q = 0.116m*/seg 


5.5.12 Calcular el gasto del orificio circular trabajando con descarga ahogada con un 
coeficiente de gasto C = 0.61 y que muestra en la Figura C. 


Solución: Q = 0.7 1.p.s. 


5.5.13 El chorro de salida de un orificio circular de 1.3 cm de diámetro ubicado en un 


muro vertical, con una carga de 5.50 m, pega en un punto distante horizontalmente 
1.53 m y verticalmente 0.12 m del centroide de la sección contraída. La descarga es de 
450 litros en un tiempo de 569 seg. Calcular los coeficientes: de gasto, de velocidad y 
de contracción. 


Solución: C = 0.57; Cv = 0.94; Cc = 0.61 


5.5.14 Un orificio de pared delgada de 20 
mm de diámetro, con una carga de 6.8 m 
ubicado en la pared vertical de un 
depósito, descargando un gasto de 225 
l.p.s. de agua. Para sostener una pantalla 
vertical frente al chorro se necesita una 
fuerza de 257 kg. Calcular Cy, Ce y ©. 


Solución: Cv = 0.78; Cc = 0.8; C = 0.62. 


Figura D. Orificio de un tanque . 
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5.5.15. En una de las paredes de un tanque de 2.6 m de altura, se tiene un orificio a una 
profundidad h desde la SLA. Encontrar el valor de h con el cual el chorro manifieste el 
máximo alcance X, según se muestra en la Figura D. 


Solución: h = 1.3m 


5.5.16 Si la velocidad real o efectiva'del agua que pasa por un orificio con una carga de 
2.44 m es de 6.73m/seg. 


¿Cuál es la pérdida de carga que se tiene? 


Solución: ho = 0.152m 
5.6 Orificios de contracción incompleta. 


Se puede hablar de dos tipós de contracción incompleta en un orificio: 


a). Cuando las paredes o el fondo del recipiente se encuentran a distancias in- 
feriores a 3 ¢ del orificio o bien a 3a (a, dimensión menor en orificio rectangular), se 
dice que la contracción en el orificio es parcialmente suprimida. 


b). Si se llega al caso extremo en que una de las fronteras (planas o fondo), del 
recipiente coincida con una arista del orificio, se dice que la contracción es suprimida 
en esa arista; en tal caso el orificio se apoya sobre la pared o piso del recipiente. 


En cualquiera de las condiciones anteriores, deben corregirse los valores para 
contracción completa (cuando el orificio este alejado una distancia igual o mayor a 34 
ó 3a de plano y piso), según corresponda. 


En el primer caso inciso a, de contracción parcialmente suprimida, se puede 
utilizar la siguiente ecuación empírica para calcular el coeficiente de gasto corregido, a 
saber: 


C'=C [1+ 0.641 7] (V.10). 


En la que: 


C' = Coeficiente de descarga o gasto corregido por contracción parcialmente 
suprimida, adimensional. i 


C = Coeficiente de gasto para contracción completa, adimensional. 


A = Area del orificio, en mê 
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Ap = Area de la pared del recipiente 
Jonde se localiza el orificio y se en- 
cuentra en contacto con el agua, 
en m^. 


Para el caso de contracción supri- 
mida inciso b, el coeficiente de descarga 
corregido (C"), se calcula de la siguiente 
manera: 


Para orificios rectangulares: 


Figura V.12. Esquema frontal de orificio circular, 


C" = C(1 + 0.15 k) (V.11) 
Donde: 
C" = Coeficiente de descarga corregido por contracción suprimida, adimen- 
sional. 


C = Coeficiente de gasto para contracción completa, adimensional. 


k = Factor adimensional: 


E Perímetro de la parte donde se suprime la contracción ) 
Perímetro total del orificio 


k =m 
2(a + b) 


1 

1 

I 

1 

i 

1 

Za + bl i 
t 
1 
1 


ISS 


(6) 


Ce- 


Orificios junto a una pared lateral o junto al fondo (k = 0.25, a = b). 
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1 
i 
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i 
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y 2la +b) 
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l 
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Orificios junto a un plano y al fondo (k = 0.5). 
5 
3 1 
1 1 
1] 1 
: i _ Zatb 
! i| 2latb) 
a 
1 L 


b 


td) 


Orificios junto al fondo y a dos paredes laterales (k = 0.75). 


Figura 1V.13. Alternativas de orificios rectangulares con contracción suprimida en una o más aristas. 


Para orificios circulares: 


C" = C (1 + 0.13k) (v.12) 


5.7 Orificios de grandes dimensiones. 


n la determinación de la ecuación general del gasto en un orificio, se ha supues- 
to ks He suficientemente pequeño, comparado con la carga, para que o Pa 
tos de éste pudieran considerarse con igual carga y velocidad media todas Fa 
partículas; sin embargo, puede suceder que tas dimensiones del orificio ya NO Fan de 
pequeñas comparadas con la carga, y entonces se dirá que se tiene un, bs E 
dimensiones grandes (dimensión vertical mayor a un tercio de la pots a da sie a 
do importante considerar en este caso, la carga en los diferentes puntos del orificio, 
sea que la carga es variable de faja a faja. 
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h S a EA y 


NSSSS3._ dh 


PERFIL FRENTE 


Figura V.14. Esquema de un orificio de grandes dimensiones. 


Para el estudio de un orificio de grandes dimensiones, supóngase uno rectangular 
practicado en pared delgada, como se observa en la Figura V.13. Para calcular el 
gasto, se descompone el orificio en una serie de orificios infinitamente pequeños de 
carga constante. Se supone una faja horizontal infinitamente pequeña Ldh, con carga 
constante h, en toda su longitud L y se tiene que el gasto que escurre por este orificio, 
de acuerdo con la Fórmula (V.4), es: 


dQ=CdA/2gh =CL dh /2g F 


La descarga para todo el orificio es obtenida integrando esta expresión entre los 
límites hı y h2 (cargas correspondientes al tope y a la base del orificio). 
h 


2 ha 2 h2 
Q=f Clanv2gh=CLv2gf h? dh=3CLVZg [n%?] 
h: hı h' 


Q=3CLVZG (122 m 32) (v.13) 


Esta fórmula tiene importancia porque es la base para el cálculo del gasto en ver- 
tedores. 


Sustituyendo el valor de L = TT , Se obtiene: 


—hı 
2 h2”? -— hi3? E 
= ÍCAV2g (A 
Q zC 29 ( h2 h, ) (V.14) 
FORMULA DEL GASTO EN ORIFICIOS DE DIMENSIONES GRANDES 
en la que: 


Q,= Descarga o gasto del orificio de grandes dimensiones {L y h2 - hı), en 
m/seg. ` 
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© = Coeficiente de descarga o gasto, adimensional. 


A = Area del orificio [ =L (h2 — hy ) | en mê 
hı = Carga correspondiente a la clave del orificio, en m. 


h2 = Carga correspondiente a la base del orificio, en m. 
5.8 Orificios con descarga sumergida. 


Hasta aquí se ha estudiado el escurrimiento en orificios que descargan directa- 
mente al aire, vaciando el agua a un depósito o canal. Cuando el orificio descarga a 
otro tanque cuyo nivel está por arriba de la clave (canta superior) del orificio, se dice 
que la descarga es ahogada. El ahogamiento puede ser total o parcial. 


a) Orificio con descarga de ahogamiento 
total parcial 


b) Orificio com descarga de ahoga miento 


Figura V.15. Orificios con descarga sumergida. 


En el caso de descarga con ahogamiento total se puede derivar una ecuación 
análoga a la general (V.4), teniéndose: 


Q=CAy2g (h1 -hð a 
Quedando: 
Q=CAY2gAh (V.15) 


El significado de las literales es el mismo que la ecuación V.4, con excepción de la 
carga, que es: 


Ah = Carga del orificio con descarga ahogada totalmente, representada por la 
diferencia de niveles de la S.L.A. (L.P.), entre los dos recipientes cuando no hay 
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NODO 


velocidad de llegada; en caso contrario queda idéntica a la H de la fórmula V.4, en 
metros. 


Se recomienda utilizar el mismo coeficiente de descarga o gasto (C), que el de 
orificio con descarga libre. f 


Cuando el ahogamiento es parcial, como el de la Figura IV. 14 (a), el gasto total 
descargado por el orificio se puede expresar como la suma de Q1 y Q2, donde Q; es el 
gasto correspondiente a la porción del orificio con descarga, es decir: 


Qı = C1A1V2gh 
Recíprocamente, Q2 es el gasto de la porción del orificio con descarga libre. 
Q 2 = C 2A2 V2 g fm 


En el estado actual de nuestros conocimientos, la elección de los valores C1 y C2 
se complica en virtud de que las dos venas líquidas se guían mútuamente. Para el caso 
de orificios parcialmente ahogados, se puede tomar Cı = 0.7 y C2 = 0.675 (Según 
Schlag -24-). 


5.9 Orificios bajo carga variable. 


En todos los casos mencionados se ha considerado que permanece constante la 
carga con la que funciona el orificio. Sin embargo, puede estudiarse el caso cuando 
ésta varíe, es decir que el nivel de la superficie libre del depósito cambie según ocurra 
el vaciado del depósito a través del orificio. Para esto debe considerarse un recipiente 
prismático que se vacía a través de un orificio localizado en el fondo. 


Se supone que el recipiente tiene una superficie horizontal ar muy grande, en 
comparación con el área A del orificio, y equivale a que la velocidad de descanso del 


Figura V.16. Vacilado de un depósito. 
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' nivel de agua en el recipiente (v=Q/ar) sea despreciable (Q es el gasto del orificio en 


i 
fi 


aaiim a nae a AAA N iaaea a aana aae aa aaa ae = Nc a dt Es ci 


un instante). 


El gasto en cualquier instante t, es: 


Q=CAvV29gy 
Un elemento de volumen ar dy se vacía en un intervalo. 
a ard y 
d=- ie" or (V.16) 


Siendo T el tiempo total de vaciado, para cuando el área del recipiente es variable 
(ar = f(y)), se tiene: . 


e 1 
T=ZA vY2g f (V.17) 


En este caso el área del recipiente (ar) está en función de y. 


Para cuando a es constante como en la Figura V.16, el tiempo total de vaciado, 
partiendo de la expresión V.16, es: 


IES 


2 
ara, y cargó" 
EZ 2ar 
T=5A J Vei vhi 
Multiplicando y dividiendo por Vh 
T= 22 hı 
—CAy2gh+t 


donde: 
arhı = Vr (Volumen del recipiente) 
CAv2ghi = Qı (gasto del orificio con una carga hı “inicio del vaciado-) 
=p, (V.18) 
Siendo ésta la expresión del tiempo total de vaciado de un recipiente de área 
horizontal constante. 


Cuando se tiene un vaciado parcial del recipiente, esto es, cuando pasa de un 
nivel hı a un nivel hz, el tiempo de vaciado será t2, en el caso de un recipiente de área 
horizontal variable, se tiene: 
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h, 
aee dy 
t2 = CA v29 5 a 


igualmente se requiere ubicar a ar en función de y para resolver la expresión V.19, 
Cuando se tiene el área ar constante, el tiempo parcial de viaciado del nivel hı a hz, 


será: 
2ar Ve Va 
t2= a 0 vha) = 2 7 Q2 


Donde: 
Vo =arh2 y Q2 =CAv2gh2 


Si se desea conocer el tiempo que tarda en vaciarse del nivel hı al nivel hz, se 
tiene que: 


gam- vh2) 


. 5.9.1 Vaciado entre dos recipientes. 


El vaciado de un recipiente a otro (según la Figura V.17), es interesante en 


problemas de esclusas, en las cuales 1 descenso x en el nivel del recipiente (1) sig- 


Figura V.17. Vaciado entre dos recipientes 
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nifica un ascenso y en el nivel del recipiente (2), de tal mcdo que en cualquier instante t, 
satisface la siguiente expresión: 


x+y+z=h (a) 


Si ar, y ar, son las áreas horizontales de los recipientes (1) y (2) respectivamente y 
A la del orificio, en la diferencia de tiempo dt, el volumen =s: 


ar dx=ar,dy=CA v2gz dt 


o bien: 
CAv2gzdt be CAv2gz dt 
dx= ~~z — asimismo, dy = A 
f4 rm 


Por tanto, diferenciando la expresión (a), se tiene: 
= dx + dy + dz, y ccmo 
si h = constante, entonces dh =0 
y de las dos ecuaciones se obtiene: 


CA VETE Lot = 2 dz 


ar dra 


El tiempo necesario para pasar de la diferencia de niveles h a la diferencia h', vale: 


Se 1 m dz__ 24 aq ( yYh'- vA ) 
CA + L h Z` CAy/29g (ar, + aro) 
ar, aro 


_2ar, ar ( vh — vh’) 
— CA V2g (an +ar,) 


En la que: 


= Tiempo necesario para pasar de la diferencia ce niveles h a la diferencia de 
niveles h’, en dos recipientes, en segundos 


rı = Area horizontal de un recipiente 1, en mé 


arz = Area horizontal de un recipiente 2, en m? 
h = Diferencia de niveles (de la S.L.A.) inicial, en m 


h' ="Diferencia de niveles (de la S.L.A.) final, en m 
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i ao A Z) D A © 2) AN A m e É ` a 3 S e x Py EN e 


REÍ, a e h E i e EOS e E > Jl 
— == E = - Li i e si E Le e LEA Lo $ 
LE n zk : Datos 
C = Coeficiente de descarga o gasto del orificio que une a los dos recipientes, 
adimensional Recipiente 1 Válvula de intercomunicación 
A = Area del orificio, en mê ! D1 = 5m . $v = 0.203 m (8") 
g= Aceleración de la gravedad : 9.81 m/seg? Elevación S.L.A1 =50m 100% abierta, c =0.7 


5.9.2 Ejemplos Recipiente 2 


1) Sobre vaciado de dos recipientes D2 = 3.0 m, 
Se tienen dos recipientes comunicados por una válvula de 8" € (C=0.7), estando Elevación S.L.A.2 = 46 m 
100% abierta, de acuerdo con los esquemas determinar: 

a) la cota de igualdad de niveles libres en los dos recipientes y'b) el tiempo en que 


RESPUESTAS 
se verifica la igualdad de los niveles. 


a). Cota de igualdad de niveles. 


Válvula de intercomunicación 


Elevación x = 50 - Ayı (1) 
Para que se igualen los niveles de los recipientes el (1) tendrá que pasar un deter- 
a 4- SM AA TEREF minado volumen (igual) hacia el (2), por lo que: 
Vi = Va 
Ay1ar, = Ay2zar, | 


2 
ET x 2 _Dı 
AyigD1 =Ay27D2 Ei a Ayi 


2 
Ay2= Z Ayi A2 = 2.778 Ay 1 


Por otro lado, 


Ay 1 + Ay 2 = tuevación S.L.A; - Elevación S.L.A2 = 50-46 = 4 


Sustituyendo en esta ecuación el valor de Ay 2 se tiene: 


Ay1 + 2.778Ay1 = 3.778Ay1 = 4 


DQ: 


U váivuia cerrada Ayı Z 


4 
3.778 oeM 


Ay1 = 1.06m 


b! Corte A-A lasquemático} (Elev. en m.) 


; i Sustituyendo en la ecuación (1); 
Figura V.18. Tanques de almacenamiento intercomunicados, 
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Elevación X = 50 - 1.06 = 48.94 


1l 


Elevación x = 48.84 m Cota de igualdad de niveles en los dos 


recipientes. 


b). El tiempo de igualación de niveles. 


De acuerdo con la fórmula V.16 
z 2 ar ar, (YR — vh”) 
~ CA v2g (ar, + an) 


an= E D 12 = 0.785 x 52 = 19.625 m? 


x 2 
än => D2 


a = 0.785 x 3? = 7.065 m° 


= 5 (pu ?) = 0.785 x 0.203? = 0.032 m? 


h = Elevación S.L.A: - Elevación S.L.A2 = 50 - 46 = 4 


k=0 
Sustituyendo: 
Pa 2 x 19.625 x 7.065 x V4 _ 554.602 
0.7 x 0.032 x 4.43 (19.625 + 7.065) — 2.649 
t = 209.36 seg = 3.49 min 
t = 3 min 29 seg 
RESPUESTAS 


Cota de igualdad de niveles: Elevación 48.94 m 
Tiempo de igualdad de niveles: 3 min 29 seg 
2) Ejemplo sobre vaciado de un depósito 
Un depósito, que es el tronco de un cono con sus bases horizontales y su eje ver- 
tical, tiene 4.0 m de altura y se encuentra lleno con agua. Su diámetro en la parte supe- 
rior es de 3.0m, y de 1.40 m en el fondo. ¿Cuál es el tiempo que se requiere para vaciar 


el depósito a través de un orificio cuadrado de bordes agudos de 10 cm de lado con 
una C = 0.61 y que se ubica en el fondo? 
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Ml 
| 


D, = 300 
DATOS — A 
l 
h =40M " a-s EAS 
D1 = 3.0m 
de = 1.4m 
h, = 400 Acct. en cm 
a = 0.10m 
C = 0.61 


`* Figura V.19. Depósito troncónico. 


Como en este caso se tiene un recipiente que tiene un área horizontal variable 
conforme varía la altura, se utilizará la expresión V.17 para resolver el problema que se 
plantea. 


a) Tiempo total de vaciado (T) 


(1) 


para este caso, se debe encontrar una relación para ar en función de y. 


Habiendo analizado los valores de ar para diferentes valores de y hasta llegar a 
h=4.0m, se determinó la expresión siguiente; 


ar = AE +0.4y y 


que sustituida en la ecuación (1), se tiene: 


al, q arosyr E 
desarrollando y resolviendo la anterior integración se llega a la expresión siguiente. 
1/4 Yo Y% 
CAV2G ; + 0.064 h1 * 
T=5A (3.92 hı Y? + 0.7467 hı ) 
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y o AS y ; , 
; A A 2 p- A A 


al sustituir los datos nos da el valor de T. 


_ 0.7854 e i 
T = g7 (158616 ) = 461.4 | 
T = 461 seg 


T = 7 min 41 seg Tiempo total de vaciado del racipiente, 


5.10 Problemas. 


E | 
+ 5.10.1 Un tanque rectangular con lados verticales de dimensiones horizontales, í 
6m de longitud y 1.5 m de anchura, contiene agua con un tirante de 1.6m. ¿Cuánto | 
tiempo se necesitará para vaciar ese tanque mediante una abertura de 0.1m, de aristas 
agudas, formando un orificio circular en el fondo y considerando un coeficiente cons- 
tante de gasto de 0.60? A: 
| 
| 


Solución: T = 18.18 min (E al 

Y 5.10.2 Un pequeño orificio con un área de 3.226cm? está en el lado vertical de un 
tanque rectangular. El área de la sección horizontal del tanque es de 0.372m“, en un 
determinado momento la carga sobre el orificio es de 1.23m y 267 segundos después 
esa carga es de 0.61m. Calcular el valor del coeficiente de gasto C. 


Solución: C = 0.63 


£- 5.10.3 Un depósito con forma cilíndrica de 2.0 m de diámetro y 3.0m de altura 
tiene un orificio circular de bordes redondeados de 8 cm de diámetro en el fondo (C = 
0.94). Si el depósito se llena con agua, ¿Cuánto tiempo se requerirá para hacer bajar 2 
m la S.L.A? 


Solución: t = 3.66 min. 
É 
1,45.10.4 Un depósito prismático de bases rectangulares con extremos verticales 
igne 8m de longitud y 4.0m de profundidad con 7m de anchura en la base superior y 
Om en la base inferior. En el fondo existe un orificio rectangular de 0.12m x 0.15m y 


¿4 


un coeficiente de gasto de 0.62. Si el depósitó se encuentra lleno. ¿Cuánto tiempo Será 
necesario para bajar el nivel de la S.L.A. 2.0m? $ SE 


l 


| 


Solución: T2 = 18.78min. 


t 5.10.5 Un recipiente tiene dos comportamientos, A y B, que se comunican por 
medio de un orificio circular de pared delgada, con un diámetro de 0.40m yun coefi- 
ciente de gasto C = 0.60. El área horizontal del compartimiento A es de 16m” y el de B 
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es de 64m”. En un determinado tiempo el agua en A está a 6.0m arriba del orificio, y en 
8 a 3.0m. ¿En qué tiempo la diferencia de niveles entre los dos compartimientos será 
de 1.3m? 


Solución: t = 45.35 seg 


5.10.6 Un depósito de.1.5m de diámetro contiene aceite (S = 0.85). Cerca del 
fondo de: depósito se instala un tubo corto de 0.1m de diámetro (C = 0.86). ¿Cuánto 
tempo tardará en bajar el nivel del aceite de 2.2m a 1.4m por encima del tubo? 


Solución: t2 = 35.4 seg 


tw 5.10.7 El depósito de la Figura A, entre a, donde la altura es de 7.5m, y b, es de 
1.5m, es el tronco de un paraboloide con eje vertical. Las paredes laterales entre a y b 
siguen la curva x^ = 16y; el origen se encuentra en el plano del orificio. El orificio es de 
0.12m de diámetro con bordes agudos y C = 0.61. Determínese el tiempo necesario 
para que el nivel de SLA en el depósito pase dea a b. 


Solución: t = 5.7h 


X 


h¡=7.5m 


Figura A 


5.10.8 Un canal de 150m de longitud y 30 m de anchura, sirve como esclusa, la 
cual se vacía por medio de una abertura sumergida, que tiene un área de 6.5 mé y un 
coeficiente de gasto C = 0.63. El agua descarga a un canal inferior, que se mantiene a 
un nivel constante 7.0 m abajo del nivel inicial de la esclusa al estar lleno. ¿Cuánto tiem- 
po se requerirá para bajar el nivel de la esclusa al nivel del canal inferior? 


m Solución: t = 21.88 min 
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5.10.9 Un tanque rectangular, con dimensiones horizontales 4.0m por 2.5m con 
paredes verticales de 2.0m de altura. Su fondo forma parte de una pirámide invertida de 
1.94m de profundidad y un orificio de lados 12cm x 7.5cm se encuentra en el ápice de 
dicha pirámide. Si el tanque se encuentra lleno de agua, ¿qué tiempo será necesario 
para bajar el nivel de la SLA 3.5m, si C = 0.79? 


Solución: t = 17.93 min 


'* 5.10.10 Un depósito tiene la forma de una pirámide invertida de base cuadrada de 
0.35m de lado y una altura de 1.0m, el cual se encuentra lleno, ¿qué tiempo se 
requerirá para vaciar el depósito por medio de un orificio cuadrado en el ápice, con 4 
cm de lado y un coeficiente de gasto C = 0.86? 


Solución: t = 9.54 seg 
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Capítulo 6 


FLUJO DEL AGUA EN VERTEDORES 


6.1. Definición y Generalidades. 


Se define como vertedor a un dispositivo hidráulico constituido por una es- 
cotadura, a través de la cual se hace circular el agua. Hidráulicamente es un orificio que 
no está totalmente ahogado por el nivel de aguas arriba, de manera que una parte del 
orificio está libre y no proporciona gasto alguno, o sea que equivale a un orificio sin el 
borde superior. La venta líquida que fluye a través del vertedor se llama capa o lámina. 


Las finalidades de los vertedores pueden ser, científicas y prácticas, de acuerdo 
con Camargo y Salazar (6). 


Finalidades científicas. Pueden utilizarse coma dispositivos de aforo o elemen- 
tos de calibración de aforadores en laboratorios hidráulicos. 


Finalidad práctica. Se emplea en la medición de caudales de pequeños cursos 
de agua (canales de pequeñas dimensiones) y conductos libres, así como en obras de 
control o de excedencias en presas de embalse y también de aforo en grandes canales. 


La terminología que comúnmente se usa para designar a los elementos técnicos 
que constituyen a un vertedor, son: al borde superior se le denomina Cresta o Umbral 
y su longitud se representa por L. Los bordes vertica:es constituyen las caras del ver- 
tedor. Al espesor del chorro medido en la cresta (plano del vertedor), se le llama Carga 
sobre la cresta y se representa por h (por lo general h = 0.7 H aproximadamente). En 
la vecindad del vertedor la superficie libre sufre un abatimiento, por este motivo la 


carga del vertedor representada por H se define como la diferencia de elevación entre 
la superficie libre aguas arriba, a una distancia suficientemente grande (< 4 H), para 
que no se manifieste ese abatimiento, y el punto más bajo de la cresta. 


E 4H 
Lamina 
vertiente 

A 
j 
YI RINA A 


al Frente b) Perfil 
Vertedor 
(dibujo esquemático) 
b'>2H b'>2H 


c) Planta 


Figura VI.1. Vertedor de forma rectangular. 


6.2 Clasificación de vertedores. /.. 


Aceptando las más variadas formas y disposiciones, los vertedores representan 
los más diversos comportamientos, siendo muchos los factores que pueden servir de 


base para su clasificación, como se verá a continuación. 


a). Por su planta. 


- Vertedores de planta recta. 
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- Vertedores de planta curva. 


- Vertedores de planta combinada. 


c) Planta Combinada 


b). Por su geometría o su vista. 
- Vertedores de forma rectangular. 
- Vertedores de forma triangular. 


- Vertedores de forma trapecial y algunos otros (Circulares, parabólico, etc.) que 
por ser de poco uso en la práctica no se van a analizar. 


b) Triángular 


a) Rectangular 


c) Trapecial ' 


Figura V1.3. Tipos de vista en vertedor. 


c). Por su perfil o espesor de la pared. 
- Vertedores de pared delgada (placas o madera biselada). 


- Vertedores de pared gruesa (e > 0.66 H). 
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Cimacto 


Cresta delgada Cresta ancha 


Figura VI.4. Tipos de cresta en vertedor. 


d). Por la altura relativa del umbral. 
- Vertedores completos o de cresta libre (p>p') 


- Vertedores incompletos o de cresta ahogada (p< p’) 


Descarga libre Descarga ahogada 
Figura VI.5. Tipo de descarga en vertedores. 


e). Por su funcionamiento. 

- Vertedores con velocidad de llegada 

- Vertedores sin velocidad de llegada 

f). Por su longitud de cresta en relación al ancho del canal de acceso. 
- Vertedores sin contracciones laterales (L= B) 


- Vertedores con contracciones laterales (L< B) 
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Las contracciones laterales se forman porque las paredes laterales del canal de 
acceso no coinciden con las escotaduras. Pueden ser contracciones completas e in- 
completas. Será incompleta la contracción cuando la magnitud de la pared. que 
sobresale en el canal de llegada sea menor de dos veces la carga del vertedor (b' < 
2H), según se observa en la Figura VI.1.(c). Puede haber vertedores con una sola 
contracción lateral o con más de dos según sea el caso. 


Y Y Aa AA 2 Y 

A j 4 j 2 4 

WITT gl 

4 4 

i gl ¿IN j 

z j j f / f 
za Ye Z227 N pga z ezka 

% Y 4 z 

j 4 4 j A eA y 

QUO f q PEN 

YE Y 4 907 % Y 

A A A A 4 

% Y % Y 

2 j j 7 Y % 


Sin contracciones con una contracción con dos contracciones 
laterales lateral laterales 


Figura VI.6. Vertedores en relación al ancho del canal. 


Otra contracción que también se forma es en el fondo del vertedor, debido 
también al cambio de dirección que los filetes líquidos sufren por la altura de la cresta 
vertedores sobre el piso del canal (p) de llegada. Esta contracción también puede ser 
parcial o completa dependiendo de la relación que exista entre la altura de la cresta 
sobre el piso y la carga sobre el vertedor (p= 3H para ser completa). En la Figura V!.1- 
b) y c), al principio del capítulo, se dan las dimensiones que debe tener el canal de 
llegada. y el vertedor de pared delgada para que se produzcan contracciones com- 
pletas (laterales y fondo), en un vertedor rectangular. 


Diversas formas de la capa o lámina vertiente. 


Cuando el aire atmosférico rodea completamente a la lámina y ésta se despega 
totalmente de la cara aguas abajo, el vertedor se dice que es de lámina libre (a). Esta 
forma de lámina corresponde al régimen más estable y es el que se estudiará con más 
detalle. 


En el caso de un vertedor rectangular, con longitud de cresta igual al ancho de 
plantilla del canal aguas abajo, la zona situada bajo la lámina de agua se encuentra in- 
comunicada con la atmósfera exterior y el escurrimiento puede tomar una de las tres 
formas siguientes de acuerdo con Schlag (24): 
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(b) Lámina abatida 


la) Lámina libre 


Figura V1.7. Diversas formas de la capa o lámina vertiente. 


Lámina libre (a). Este régimen se obtiene mediante la instalación de orificios de 
ventilación (V), en las caras del vertedor, las cuales comunican a la zona situada bajo la 
lámina vertiente, con la atmósfera exterior. 


Lámina abatida (b). Cuando la ventilación es insuficiente, poco a poco se va en- 
rareciendo el aire situado abajo del manto inferior de la lámina vertiente, disminuyendo 
su presión. Por efecto de la presión atmosférica activa en el manto superior de la 
lámina, ésta tiende a adherirse al vertedor y el agua situada entre el vertedor y la lámina 
de la superficie libre tiende a subir: hasta que se rompe la lámina vertiente del vertedor, 
permitiendo la entrada de aire. El régimen vuelve a establecerse y el fenómeno se 
repite sucesivamente. La inestabilidad del régimen debido a las entradas intermitentes 


de aire, se presenta para cierta relación entre la carga y la altura de la cresta con 


respecto al nivel de aguas abajo. 


Lámina adherente (c). Este régimen se presenta para pequeñas cargas, en cuyo 
caso la velocidad es insuficientemente para despegar a la lámina vertiente de agua. 


Cuando se aumenta la carga en un vertedor de lámina adherente, sin que el aire 
pueda entrar abajo del manto interior de la lámina, se obtiene una Lámina Ahogada in- 
feriormente (d). El espacio A se llena de agua animada de movimiento turbulento que 
no participa del escurrimiento general. 


En cualquiera de los casos anterios (b, c y d) el caudal es superior al previsto O 
dado por las fórmulas que posteriormente se indican. 


Cuando en un vertedor de lémina libre la carga es bastante grande, se forma una 
rápida al pie de la lámina, después, un poco aguas abajo, el agua adquiere su 
«velocidad normal mediante un cambio brusco de tirante o Salto Hidráulico (R). Si la 
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carga disminuye, la rápida se atenúa y el salto hidráulico se acerca al vertedor, pudien- 
do presentarse el caso de un vertedor ahogado superiormente, cuando el saito 
hidráulico cubre el pie de la lámina (f). En este tipo de vertedor, por ser constante el 
gasto aguas arriba, toda variación en el nivel aguas abajo repercute en el nivel de 
aguas arriba. f 


Finalmente, cuando la elevación del vertedor es inferior al de la superficie libre 
aguas abajo, se dice que el vertedor es ahogado. 


6.3 Vertedores de pared delgada. 


6.3.1 Vertedores rectangulares 
a) Sin contracciones laterales 
a.1). Sin velocidad de llegada 


Examinándose el movimiento del agua en un vertedor de las características 
anteriores (según Figura Vi.8), se observa que los filetes inferiores aguas arriba se 
elevan, tocan la cresta del vertedor y a continuación se vuelven a elevar ligeramente. La 
superficie libre del agua y los filetes próximos bajan. En estas condiciones se verifica un 
estrechamiento de la vena líquida como sucede con los orificios. 


Para analizar la circulación del agua en un vertedor de estas caracteríticas, 
recuérdese a los orificios de grandes dimensiones y háganse las mismas considera- 
ciones que ahí se hicieron. 


De acuerdo al corte A-A’ y sin considerar la velocidad de llegada (Mw¿), se tiene: 


El gasto se obtiene integrando esta ecuación: 


h 


SE h E Ya 
Q = Coy2gLf y'*dy=C0, 29 L E 


= Co/2g 1(2/3H%W) 
Dm H3/2 


Si se considera a; 2/3 Co /2g =C (coeficiente de gasto ). 
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bl Perfo 


HE 


el Corte A - A” 


Figura VI.8 Características de un vertedor rectangular. 


Se tiene: Qs CLH?? 
Fórmula del gasto en vertedores rectan- 
gulares sin velocidad de llegada, sin con- 
tracciones laterales y descarga libre. 

En la que: 


Q = Gasto del vertedor en m/seg 


Co v2g) en m?/ 


wN 


C = Coeficiente de desc arga o gasto del vertedor (= seg 


L = Longitud de la cresta, en m 


H = Carga del vertedor, en m 
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(VI.1) 


“El valor del coeficiente C, de descarga depende del sistema de unidades en que ` 
se trabaje. 


a.2.) Con velocidad de llegada. 


Si se considera ahora la velocidad de llegada a través de su carga de velocidad 
(hv), se tiene: 


dQ =Co dA/2g (y + hve) = Co L dy [2g (y +hve y] K 


De acuerdo con la teoría algebraica en lo correspondiente a desarrollo de 
binomios. 


n = = = ay 
“(a+bP=af+ ya" 1941 array 242l E 2)2 1334... 


w puede ser un número positivo o negativo, entero o fraccionario. Cuando 'n' es 
un entero positivo, la serie tiene (n + 1) términos; de otra manera el número de términos 
es infinito". 


dQ= CoL v2g dy (y 14 — hve)= 
f . A ; 
=Cov2gL(y y “hvejdy 

El gasto se obtiene integrando la ecuación anterior, 


H 
Q=Cov?2g LÍ (y + y -Y2hve)dy 
o 


=CovV2gL E H? + hve H él á 
Q=2CovJ H (+H! 
= ¿40 2g H (1+3H hve) 
Pero: 
esa ve? a Qe? : Ae? 3 Q? 
2g 2g DPL? 2g 
y según la fórmula (V!.1), 2 T 
ha (CLH Y? R CLH x c?H? Ñ Go v2g) H 
2gD°L? 2gL°D?  290* 


29D? 
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arar 


e _4 Co?H? b). Vertedores con contracciones laterales. 
E 20D? 79 D2 z ] 
g Las contracciones laterales ocurren en los vertedores cuyo ancho es inferior al de 
Rvs 4 CH? canal en que se encuentran instalados (L< B). E 
=> 
9 p? 


Sustituyendo en la fórmula del gasto el vertedor_con-eontracciónes laterales el ancho de la lámina vertiente fuese reducido, 


> 3 4 Co?H? en relación a la lóngitud de cresta, por el efecto de las contracciones. 

Q=2covag.H* [+41 EE 

3 9 [ 2 G D )] Según el mismo autor, se debé con- 
2 2 Co? HÊ siderar en la aplicación de la fórmula un 

=3 Cov2gLH” (1 +3 e valor corregido (L') para L. 


; E 2 , Forma de entrada. 
De acuerdo a situaciones observadas anteriormente, 3 Cov2g=C y si para esta 


ecuación se considera a ¿co*=C se tiene: LU =L-KnH; enla que: 


a 0.06 - Hidrodinámica 

Q =CLH? [1+01 a] (VL2) K= 
D 0.1 - a escuadra. 

Fórmula del gasto en vertedor rectangular con velocidad 


. n = número de contracciones. 
de ilegaca, sin contracciones laterales y descarga libre. 


En la que: 


Figura V1.9. Contracciones laterales en vertedor rectangular. 
Q = Gasto del vertedor en m*/seg. —. Y E 


A AENA 
C = Coeficiente de descarga o gasto ( = 3 Co v2g).en mg. en m'”/seg. Esta correción para las contracciones laterales es aproximada, por lo que no se 
f ; necesita gran refinamiento en los cálculos. La utilización de la corrección de Francis 
L = Longitud de cresta, en m. puede conducir a 'un absurdo; cuando la longitud del vertedor se hace pequeña en 
relación a la carga (p. ej. L= 0.2 m y H= 1.0 m>L' = 0 y por tanto Q = 0, lo que no es 
H = Carga del vertedor, en m. cierto), por lo que, el empleo de esta corrección se recomienda en vertedores en los 


2 quel > 3HyB >L + 4H. 
Cı = Coeficiente adimensional ( = 300 Co). 


c). Normas para la instalación de vertedores con fines de aforo (según Maza 39). 


D = Altura o tirante, aguas arribá del vertedor, en m. 1. Aguas arriba del vertedor, el canal deberá ser recto en una longitud mínima de 


Para vertedores con contracciones laterales. 10 veces el largo de la cresta del vertedor. 


=Å = Relación del área hidráulica del canal de acceso (A = B d) entre la lon- 2. El plano del vertedor debe ser perpendicular a la dirección del flujo, y la cara 
L aguas arriba perfectamente plana y lisa. 
gitud de cresta del vertedor (L), en m. e l 
. ` s R 3. La cresta deberá nivelarse de manera que quede horizontal y recta. Conviene 
Para este caso se corrige la L por contracciones laterales (L”), según se observa a comprobar periódicamente la horizontalidad de la cresta y su referencia al cero de la 
continuación. i escala de medición. 
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4. El espesor del bisel de la cresta en vertedores de cresta delgada, no deberá ser 
mayor de 2 mm. l 


5. En vertedores sin velocidad de llegada, se procurá instalar el vertedor en un es 
tanque largo y profundo con el fin de evitar velocidades de llegada mayores de 0.15 
m/seg, para lo cua! el área de la sección transversal del canal de llegada debe ser lo 
menos 8 veces la sección del manto vertiente en una longitud de 15 ó 20 veces la 
profundidad del agua en dicho canal hacia aguas arriba. 8 


6. La altura de la cresta sobre el fondo del canal de llegada (p) debe ser de por lo 
menos 2 veces la carga sobre la cresta, pero no menor de 0.30 m. 


7. Tratándose de vertedores con contracciones laterales, la distancia entre los 
costados del canal de llegada y los costados del vertedor no será menor de 2 veces la 
carga sobre la cresta, ni menor de 0.30 m. E 

8. Construir los vertedores de manera que el aire necesariamente deba circular. 
libremente por debajo del manto. Para el caso de vertedores sin contracciones laterales 
se colocarán tubos de aireación laterales por debajo del manto (2 por lo menos). Ny 


9. La carga del vertedor se medirá en un punto aguas arriba del vertedor, en una * 
longitud de aproximadamente 5 veces la carga máxima. ; 


10. Se inspeccionarán los vertedores una vez instalados, para ver que no haya : 
fugas en la estructura. En caso de haberlas, se corregirá la estructura y se comprobará `: 
de nuevo el punto 3 de estas normas. A 


11. Evitar obstrucciones aguas arriba del vertedor, lo que implica conservación y E 
limpieza. i 


Cumpliendo con los preceptos anteriores puede esperarse obtener gastos con er. 
rores comprendidos entre el 2 y 3 por ciento. En otras condiciones podrán obtenerse! 
gastos con errores que van del 5 al 15 por ciento. -$ 

d) Fórmulas para vertedores rectangulares y cresta delgada. 

1. Fórmula de Francis. 

a) Sin considerar velocidad de llegada 
a. 1. Sin contracciones laterales 

Q = 1.84 L H? 
b) Considerando velocidad de llegada 
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b.1. Sin contracciones laterales 


Q= 1.8421 +0.2 > 


donde: D = p + H = d = tirante en el canal de acceso, en m o también: 
Q = 1.84 L((H+hv -hve 4: 


p.2. Con contracciones laterales. 


HL 
Q = 1.84(L—KnH)H %(1+0.26 y 


o también: 


Q= 1:84(L-KnH) [H+ hve)? -hve 32) 


Donde: hve = Carga de velocidad de llegada, en m 
hv. Ve? al (Q/Ae)? 


Las anteriores fórmulas son para el sistema métrico, para el Inglés; 
C = 3.33 pie “2/seg 
Límites de aplicación para esta fórmula. 
0.18m < H < 0.50m 
2.40 m < L < 3.00 m 
0.60m < p< 1.50m Procurar que L > 3H 
2. Fórmula de Rehbock. 
Esta fórmula es para utilzarla cuando no hay contracciones laterales. 


= 5 V2GCo LH” = 2.953 Co LH”? 


H | 0.00009 0.0011 


Z Ya it 
Co = ( 0.6035 + 0.0813 P + p X1+ H ) “Límites 


de aplicación. 
0.03 m < H < 0.60 


030m<L 
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0.10m <p ' Q = 3.34 LH +7, en el sistema Inglés 
Esta fórmula es muy precisa en la determinación de gastos; es aconsejable i , 
utilizada en vertedores con poca velocidad de llegada, para io cual es recomendable l ii adi A 
que H/p <1. Es de las fórmulas más utilizadas. Q = 1.78 LH 7 (1 + 0.56 ( a ye | «en el sistema MKS 
: - D j 


Para cuando hay velocidad de llegada la a de Rehbock, es: 147 f H 2 
Q = 3.34 LH * (1 + 0.56 (7) } ¿en el sistema Inglés 


Q = (1.787 + 0.2365 2) LH? para el sistema MKS 


Q = (3.23 + 0.43 5 Hr He para el sistema inglés A : , z : 
5. Fórmula de la sociedad suiza de ingenieros y arquitectos. 


3. Fórmula de Bazin. a) Con contracciones laterales. 


Corregida por Hegly, se puede usar con y sin contracciones laterales: se Q= 5 VZJ Co LH * = 2.953 Co LH % 
Q = v2g Co LH” 


Donde: j dues 
a Co = (0.578 + 0.037 ( a p(1+05 (5 7) 
En la que: | B 1000 H + 1.6 B’ `B 
Co = {0.405 — 0.03 (25+) + 207311 40551 (p) ?) Ema qua E 
Límites de aplicación. l E 
0.10m < H < 0.60 m Límites de aplicación. en 
0.50 m < L < 2.00 m od C a 
0.20 m < p < 2.00 m L < 0.30 B 
Es un poco menos exacta que la de Rehbock. Para cuando hay velocidad de 0.30 < p 
llegada, la fórmula es: ; 
O = (1.794 + 20133 o. Se JLH 5 f viR E a, la b) Sin contracciones laterales. A l 
l Q = £ V2G Co LH” = 2.953 Co LH% 
= (3.248 +2 ooreo )LH?? f1 + 0.55 E )?) . para el sistema inglés e 
4. Fórmula de King. Co = [0.615 $ TEET. } fi +05 (51 ) 


Para cuando no hay velocidad de llegada; 
En la que: D=p+H=d 


Q = 1.78 LH **, en el sistema MHS: : ON 
Límites de aplicación. 
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0.025 m < H < 0.8m 


0.30m <p 
H 
p 


<1 


6.3.2. Vertedores triangulares, : 


Los vertedores triangulares o de escotadura en V, permiten la medición exacta de 
gastos o derrames mucho menores que los que se pueden medir con vertedores de 
cresta horizontal. El derrame de un vertedor triangular aumenta más rápidamente con 
la carga, que el de un vertedor de cresta horizontal. 


Estos vertedores generalmente son construidos en placas metálicas, en la 
práctica solamente son utilizados los que tienen la forma isósceles, siendo los más 
usuales los de 90° de ángulo en el vértice. 


- 


Para analizar el flujo en un vertedor triangular tómese una faja horizontal elemen- 
tal de área dA, sobre la cual actúa una carga y. 


c} Pectil 


Figura VI.10 Vertedor triangular. 
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De acuerdo con la fórmula del gasto en orificios; 
dQ = Co dA VZ gy = Cox dy v2 g y? 
=Cov2g xy “dy 
Integrando esta ecuación se obtiene el gasto en el vertedor; 


H 
Q=Cov2g f xy “dy 
0) 


Para poner a x en función de y, por triángulos semejantes; 
05x _H-y 
Hg HA 
12 


a,H-y 
AE 


,x=2H tg 


x=2195(H-y) 


Sustituyendo, 
H H 
Q=00V2G f 2195 (H=y)y oy =200V2G 19 f (H-y)y Roy 
O 


H 
=2C0V29 tg $ f (Hy ay - yd) 
a H H l 
=2Co Vg tg sl Hy dy- y®ay]= 
o o 
=2Co vzg 193 [a HH -2H | = 


z a, %/4,_ 8 a, 
2Co V29 tg 3H ” (5) = q5 Co V29 tg 7 H 


Si se hace; 
8 a ; 
15 Co v2g tg 2 =Cy, se tiene 
E 5/2 
Q=GH (VL.3) 
Fórmula del gasto en vertedor triángular, sin velocidad 
de llegada, descarga libre y sin contracciones laterales. 
En la que: 
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EAST ELO E D 


Q = Gasto del vertedor en m/seg Lenz dedujo la fórmula para vertedores triangulares considerando agua exclusiva- 
mente; 
Cv = Coeficiente de descarga o gasto en vertedor triangular N E 
A E de Q = (1.2554 + — ) tg 3 H”, para el sistema MKS. 
(=35 Co v2g tg 7). en m /seg H > 


N ay 
= (2. +— pra] 2 . 
Carga del vertedor, en Q = (2.395 A )tg 2 H ”?, para el sistema Inglés. 


El efecto de la velocidad de llegada aquí es similar al efecto que se produce en 


Valores de los coeficientes N y n en la fórmula de Lenz. 
vertedores rectangulares, sin embargo, Barr confirmó experimentalmente que el error 


$ 4 A a 30° 45° 60° 90° 
cometido al despreciar la velocidad de llegada era, en la mayoría de los casos, in- 
apreciables: N 0.131 0.102 0.087 0.068 
El efecto de las contracciones laterales igualmente es despreciable sobre todo n qna 0.579 0.582 0.588 


cuando se hace más rugoso el lado aguas arriba de la placa del vertedor. Límites de aplicación de la fórmula de Lenz. 


Como normas de instalación de los vertedores triangulares además de las in- 0.06 < H < 0.50 m 
dicadas para el caso de los vertedores rectangulares, es necesario cumplir con la 
condición importante de que el ancho B de la plantilla del canal de acceso sea igual o 
mayor a 5 veces la carga máxima H, esto es: ; : 


B>4(H>+L) 


Los vertedores triangulares se recomiendan para el aforo de gastos inferiores a 30 
it/seg y cargas superiores a 0.06m y hasta de 0.6m. Su precisión es mejor que la del 
rectangular para gastos pequeños e incluso para gastos comprendidos entre 40 y 300 
it/seg. Para gastos mayores es recomendable el rectangular debido a que el triangular 
es más sensible a cualquier cambio en la rugosidad de la placa y también porque re- 


B25H. 


6.3.2.1. Fórmula para vertedores triangulares. 


Unidades métricas Unidades inglesas Autor quiere mayor exactitud en la medición de cargas, pues el gasto varía con la potencia 

a =60 Q = 0.81 HS Q = 1.45 H?5 Francis 5/2 de la misma. 
a= 60 Q = 0.8 H?5 Barr 6.3.3. Vertedores Trapeciales. 

= 60 Q = 0.821 H?5* King El gasto de un vertedor trapecial, como el mostrado en la siguiente figura, se 

z E 5 -25H25 Franci puede calcular suponiendo la suma del gasto correspondiente a uno rectangular con 
a = 90° Q= 14H io: ia longitud de cresta L y al triangular formado por las dos orillas. 

= 90 Q = 1.35 H27 King 

= 90° Q = 1.34H?%8 Barr 
a = 120 Q = 2.35 H“ Hertzleer 
a = 120 Q = 2.39 H5 Barr 


Barr pone como limitaciones para sus fórmulas: 


0.06 < H < 0.54 m f 
a) Vista b) Perfil 
La medida de las cargas H, debe ser muy precisa, dado que intervienen en la 


VL11. Vertedor Trapecial. 
ecuación VI.3, a la potencia 2.5 aproximadamente. Figure yet i 
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Sustituyendo en la ecuación VI.4, se tiene: 
G1 = Gasto del vertedor rectangular 


Q2 = Gasto del vertedor triangular 

Q = Gasto del vertedor trapecial 

Q = Qi + Q2 = CL' Haj2 + Cy H52 Q = CLH? 

U =L-01nH Vertedor Trapecial Cipolletti 
n = 2 contracciones laterales: L' = L-0.2 H 

Sustituyendo: 

Q=C(L-0.2H)H%+ CH %=CLH%-020H%+C0,H% 


=CLH%-H% (0.20 - Cr) 


Q=CLH%- (0.20 -Cr)H” (Vi.4) 

Esta es la fórmula para vertedores trapeciales, pero debido a que este tipo de ver- 
tedores tiene escaso interés, ha sido poco estudiado y por tanto no son muy conocidos 
los coeficientes C y CV; únicamente se le ha dado importancia a uno de características 
particulares llamado de Cipolletti. 


a). Vertedor trapecial de Cipolletti o Compensado. 


Este vertedor tiene el trazo de un trapecio regular con taludes en los lados de 
0.25:1 (0.25 horizontal y uno vertical) y que encuentra aplicación como aforador en 
canales. La geometría de este vertedor ha sido obtenida de tal manera que la 
inclinación de las caras del vertedor compensen el gasto disminuido por las contrac- 
ciones laterales de un vertedor rectangular, de longitud de cresta L en igualdad de con- 
diciones de carga. 


Figura VI.13. Vertedor sin contracciones laterales. 


Contracciones laterales 


21 hs = 0.25 
A 
a 
C =È Co V29 


Q' = Gasto en vertedor trapecial Cipolletti. 
de Cipolletti Q'= CLH 
nes laterales. 


Vista 
Figura VI.12. Vertedor Cipolletti. 
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Q'=CLH?— (0.2 x£ Co V3 


8 


- 15 Co V29 x0.25)H* 


=0LH%- LA Co V29 H + Lo V3 H% 


Según se observa es igual a la 
fórmula VI.1; idéntica a la de un ver- 
tedor rectangular sin contracciones 
laterales. 


Lo anterior muestra que la 
disminución de gasto cuanto existe 
contracciones laterales (b' > 2 H, p > 
3H, B > B > L + 4H), se ve compen- 
sada con la inclinación de 0.25:1 de las 
caras del vertedor, las ventajas del ver- 
tedor Cipolleti son que no necesita 
corrección por contracciones laterales 
y por tanto la fórmula de su grado es 
igual a la VI.1. 


Figura 1V.14. a) Vertedor rectangular con contracciones laterales Q = CL'HY, b) Vertedor trapecial 
es igual a un vertedor rectangular sin compensar las contraccio- 


Las fórmulas dadas por Cipclletti, son: 


Forma Unidades ingiesas Unidades métricas 


Trapecial Cipolletti 3.367 L H?? 1.86 LH 


De acuerdo con Sotelo (26), las anteriores expresiones son válidas si: 


0.08 m < H < 0.60 
L23H 
b' > 2 H (Según Figura IV.1.c) 


p>3H 
30H<B=<60H fgura v1.15 Vertedor con descarga ahogada. 
Cuando no se rape los requisitos anteriores se puede sustituir la H de las ex- 
presiones por H + v“/2g, para tomar en cuenta el efecto de la velocidad de llegada. Ho Y hso = Carga del vertedor y de sumergencia en vertedor de pared delgada. 
Por otro lado King (17), para considerar el efecto de la velocidad de llegada es- = i 
tima que su fórmula {Q = 1.78 L H1.47 [ 1 +0.56 (o) °], para unidades métricas), puede Ha Y hsa = Carga del vertedor y de sumergencia en vertedor de cresta ancha. 
apliçarse con tanta exactitud a los vertédores Cipolletti como la de este autor (Q=1.86 . TABLA VI.1. Coeficientes de ahogamient rted 
Beane n VI.1. Coeficientes de ahogamiento en vertedores ($) ________ 
L H**), y que debe preferirse cuando la veloc dad de llegada es grande. , w — Cresta delgada C. Herschel | A a 
6.3.4. Vertedores con Descarga Ahogada. ; Valores de $ mt a all de 
1 1 
Cuando en un vertedor el nivel de agua a la salida es mayor que el de su cresta, `=} * 
se dice que se tiene un vertedor con descarga ahogada. a fo 1 0.991 
7 0.985 0.983 
Para obtener el gasto del vertedor con ahogamiento no hay más que corregir la 02 
correspondiente descarga de un vertedor libre con un coeficiente de ahogamiento ($). 03 0.959 0.972 
Así se tiene, según las fórmulas VI.1, VI.2 y VI.3. 04 0.929 0.956 
0.892 0.937 
- Vertedor rectangular con descarga ahogada: 05 
3 06 0.846 0.907 
Sin velocidad de llegada. Q = CLH**B 
y? 07 0.787 0.856 
Con velocidad de llegada. Q = CLH (1 + Cı — )2 oTa e 
D ! 


i g 0.574 0.621 
- Vertedor triangular, con descarga ahogada: , 


Q = OH? 


En las que £ es el coeficiente de ahogamiento que depende de la relación de 
sumergencia (hs/H) y del tipo de cresta (delgada o ancha). 


Cuando se tengan valores intermedios, para evitar hacer una interpolación lineal 
se hace uso de la Gráfica No. V1.1. 
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= exponente de la carga H en la expresión de Q, según sea el 
eS de vertedor (3/2, para vertedor rectangular; 5/2 para el trian- 
gular). 


La carga de sumergencia (hs) deberá medirse desde la superficie, aguas abajo 
fuera de la zona de disturbios, hasta la cresta. 


VKI 


Relación de sumergencia ih 


Gráfica VI.1. Coeficientes de ahogamiento en vertedores. 


ecuación de Villemonte, como un método simple de evaluar el efecto de ahoga 
de las diferentes formas de vertedor. 


Donde: 


MOON 


Xx i B c) Corte R — B 
EOEEGENE cil i 


ze 


À Figura v1.16. Ejemplo de vertedor rectangular sin contracciones laterales. 


6.3.5 Ejemplos 


Coeficientes de ahogamiento (8) 


: 1. De vertedor rectangular 
j Se tiene un vertedor de las siguientes características:... Planta recta, cresta del- 
gada, con velocidad de llegada, vista rectangular y sin contracciones laterales ...de 
acuerdo con los esquemas y datos si ¿guientes se desea saber cuál es la altura de 
Remanso(A.R.) para un gasto de 1.51 m”/seg (según Figura VI. 16). 


Qs =0(-(E)"]0 Detos: 


Pregunta: 


0 = 1.51 m*/seg Determinar la altura de remanso 


«Ll=*25m i (diferancia de niveles de la S.L.A. antes y después 


Qs = gasto del vertedor con descarga ahogada, en m/seg. del vertedor) 


«Bevación S.L.A. = 10.5 m (d 
Q = gasto del mismo vertedor con igual carga, suponiendo jedi M; (descarga) 


descarga libre, en m/seg. Bevación cresta = 11 m 
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Respuesta. 
1. Determinación altura de remanso (A.R.) 


y = Elevación x - Elevación 10.5 = Elevación 11 + H - Elevación 10.5 
y=H+05 


De acuerdo con las características del vertedor 
aplicación, la fórmula que proporciona el gasto es la VI.2. 


H 


Q=CLH (+01 
D 


) 
Según Francis, para unidades métricas: 
= Y H 2 
Q=1.84LH (1 + 0.26 (5) } 
Para resolver esta ecuación se conoce Q = 


=p+H=Elev.11 -Elev.10 + H = 1 + H y se desconoce H 
límites de aplicación especificados en el inciso d) 1. para la fórmula de Francis. 


Sustituyendo: 
D Vz H 2 
1.51 = 1.84x2.5 H” [1 +026 7) } 
H2 
1.51 = 4.60 H% Í 1 + 0.26 (—— = 
| C auan 
2 4% y Y 
151 0328 24% 4 026H%H 0% 0.26H 
4.60 1+2H+H 1+2H+H 


multiplicando todo por (1 + 2H + Hô) 
0.3283 + 0.6566H + 0.3283H? = HY? + 2 H52 + p7/2 + 0.26 H?/2 
Ordenando: 


1.26 H”? + 2 H”? + H3/2 - 0.3283H2 - 0.6566 H = 0.3283 


H (1.26 H5? + 2432 + H"2-03283H - 0.6566) = 0.3283 
donde: 


* = (1.26 H5? + 24 + H"? - 0.3283H - 0.6566) 
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y analizando los límites dẹ 


1.51 m/seg, L = 2.5 m yD. 
, estando dentro de log' 


el : 


Resolviendo esta ecuación por medio de tanteos como se muestra en la tabla de 
cálculo. 


TABLA DE CALCULO DE H PARA LA ECUACION (2) 


sel 
A 


(1) p € (3) (4) (5) (6) (7) (8) (9) (10) 
H2 pa. y 1264 242  0.3283H 126H%+  0.3283H+  H(*) 
j l l 2H? +H"? 0.6566 
UP. VO (x) (3)x(1) 1.26x(4) 2x(3)  0.3283x(1)  (2)+(5)+(6) (7)+0.6566  (1)x(8)-(9) 
048 0.6928 0.3326 0.1596 0.2011 0.6652 0.1576 1.5176 0.8142 0.3376 
046 0.6782 0.3120 0.1435 0.1808 0.6240 0.1510 1.4830 0.8076 0.3107 
0.47 0.6856 0.3222 0.1514 0.1908 0.6444 0.1543 1.5208 0.8109 0.3337 
0.6404 0.1536 1.5133 0.8102 0.3290 


0.468 0.6841 0.3202 0.1498 0.1888 


Cuando la columna (10) sea aproximadamente igual a 0.3283 se tendrá el valor H. 


Para comenzar a hacer tanteos, considérese al vertedor como si fuera sin 
velocidad de llegada. 


Q = CLH? = 1.84x25xHW = 15! 
1.51 


=-jg =03283H = 0.32832% = 0.476 


Se comienza la tabla con un valor de H = 0.48, desarrollándola, según se observa 
anteriormente se llega al siguiente valor: 


H = 0.468 m 

Sustituyéndolo en la ecuación (1); 
y = H + 0.5 = 0.468 + 0.5 = 0.968 
y = 0.97 m 

Respuesta 


Altura de remanso (A.R.) = y = 0.97 m 
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2. De vertedor triangular 


Se tiene un vertedor de las siguientes características: 


...Cresta delgada, vista triangular, planta recta, sin velocidad de llegada, con des; 
carga libre... de acuerdo con los datos y esquemas siguientes, determinar la altura 
la cual hay que colocar el vertedor para dar paso a un gasto máximo de 0.250 
evitar se rebase el tirante aguas arriba de 1.75m en un canal rectangular con un ancho 


de plantilla de 1.50m. 


Planta 


Figura VI.17. Ejemplo de vertedor triangular. 


DATOS 

Q= 0.250m*/seg 

D = 1.75m 

B = 1.50m 

a = 90°, 

H=? 
Respuesta. 


1. Determinación de la altura del vertedor (p), diferencia de niveles de la cresta Y: 


la plantilla del canal de acceso. 


De acuerdo con los esquemas, de la Figura VI.17. 


(Acot. en cm) 


PREGUNTA 


¿Determinar la altura a la cual hay 
que colocar el vertedor? 


D=p+H, 


p = 1.75-H 
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m Isegy 


gasto estará definido como: 


(Oja į 
sustituyendo, 


Si se analizan las características del vertedor (vista triangular y descarga libre), su 


Q= Cv H52 


para esta fórmula, C = 1.4 según especificaciones anteriores. 


0.250 = 1.4 H% 


H = 0.1786 % = 0.502 m 


tes del bordo libre? 


DATOS: 
Q = 2.0 m/seg 
b = 1.40 m 
d = 1.36 m 
m= 1.0, 
LB = 0.4 m, 


p=? 


d=d+%.LB = 1.66 m, 


sutituyendo en la ecuación (1). 


p = 1.75 - 0.502 = 1.247 m 


p = 1.248m 


3 De vertedor trapecial compensado 


Se tiene un canal de riego de sección trapecial, diseñado para conducir un gasto 
máximo de 20 m*/seg; con una plantilla b = 1.4 m, tirante normal d = 1.36 m, taludes 
m = 1 y libre bordo LB = 0.40m. Se desea colocar un vertedor trapecial compensado 
(Cipolletti), de longitud de cresta L = 1.30m, con el objeto de aforar los gastos que es- 
curran por ese canal. ¿A qué altura (p) hay que ubicar la cresta del vertedor, con- 
siderando que el tirante aguas arriba no debe rebasar la suma del normal más 3/4 par- 


d=p+Hip=d'-H 


p = 1.66-H (0) 


Para saber si se considera la velocidad de llegada. 


A = (b + md) d' = (1.40 + 1.0 x 1.66) 1.66 
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A = 5.0796 m* 
Q 2.0 sa 
A” 5.0796 0.394 m/seg 7 


Como la velocidad de llegada no es grande, las características del vertedor son: 
"Trapecial Cipolletti, con ahogamiento, sin velocidad de llegada, con contracc 
laterales -como es compensado no se toman en cuenta-"... por lo que la fórmula qi 
resuelve este vertedor es la de Cipolletti, afectada por el coeficiente de ahogamiento, ~ 

Q = 1.86 L H?? p 
sustituyendo valores, 


2.0 = 1.86 x 1.3 H°? g 


H3 8 = 0.8271 


£ = coeficiente de ahogamiento = f E , tipo de cresta) 


hs = Carga de sumergencia = d -(d'-H) = 1.36-(1.66-H) x 


hs = H0.30 
p = t ES, cresta delgada) e 
m 
ps] 


Al existir dos variables en la ecuación (2), se resuelve ésta por medio de tanteos 


en una tabla de cálculo. , ad: 

Para iniciar los cálculos en la tabla se supone el vertedor con descarga libre, o 
sea hs = 0 O, 
Q = 1.86 LH Y, HY? = 0.8271; H = 0.881m E 
La tabla se comienza con H = 1.0m A 
cuando el valor de la columna (5) sea aproximadamente igual a 0.8271 


valor obtenido de H = 1.039 m B 


Eg 


sustituyendo en la ecuación (1), 


p = 1.66 - 1.039 = 0.621m 
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"TABLA DE CALCULO DE H (en m) PARA LA ECUACION (2) 


-0 Q2) 6) (4) ($) 

H hs/H B y par 
Supuesta 10.31) Gráficas a)" (G3) x (4) 
1.0 0.7 0.7865 1.0 0.7865 
1.1 0.7273 0.77 1.1537 0.8883 
1.04 0.7115 0.782 1.0606 0.8294 . 
1.039 0.7113 0.781 1.0591 0.8271 


El vertedor hay que colocarlo, con su cresta a una altura de 62.1cm respecto a la 
plantilla del canal. 


a 6.4 Problemas. 
/ : 
`Z 6.4.1. Un vertedor rectangular, sin contracciones laterales con una longitud de 
cresta de 2.0m y una altura de 1.2m, se encuentra funcionando con una carga de 
0.30m. Calcular el gasto con la fórmula de Rehbock y la de Francis. 


Solución: a) Q = 0.609 m*/seg, b) Q=0.605 m/seg. 


642. Un canal rectangular de 4.50m de ancho, lleva agua con un tirante de 1.25 
m y una velocidad media de 0.7 m/seg. Si un vertedor rectangular sin contracciones la- 
terales de 1.40m de altura se construye transversalmente al canal. ¿A cuánto ascenderá 
el tirante aguas arriba del vertedor? Use la fórmula de Bazin y la de Francis. 


Solución: a) D = 2.0 m, b) D = 2.0 m. 


E Durante un ensayo, en un laboratorio de Hidráulica, de un vertedor rectan- 
gular sin contracciones laterales de 1.5m de longitud de cresta, y 1.0m de altura, la 
carga se mantuvo constante en un valor de 0.4m. En un tiempo de 28 seg se 
recogieron 19,678 it de agua. Hallar el coeficiente de gasto para las fórmulas VI.1 y VI.2 
considerando C1 = 0.26 en la última, así como qué tanto es mayor uno respecto del 
otro. 


Solución: C = 1.85, C = 1.8115, 2.13% mayor que el primero. 


aa Determinar el gasto a través de un vertedor sin contracciones laterales de 
2.5m de longitud de cresta y 1.30m de altura, funcionando con una carga de 0.85m. El 
varlor de C es 1.87. Seleccione la fórmula adecuada entre la VI.1 y VI.2 justificando su 


uso. 
Solución: Q = 3.751 m/seg. 
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/ . 
J 6.4.5. Un vertedor sin contracciones laterales de 8.0m de longitud de cresta 
deđgagua 12m*/seg a un canal. El coeficiente de gasto del vertedor C = 1.88, ¿qué al- 
tura p debe tener el vertedor si el tirante aguas arriba del vertedor no debe exceder a 


2.0m? 
Solución: p = 1.14 m 


6.4.6. Un vertedor rectangular con contracciones laterales tiene una cresta de 
3.0m y tiene 1.2m de altura. Si el canal tiene un ancho de 5.0 m, ¿cuál es el gasto que 
circula por el vertedor cuando se tiene una carga de 0.30m? Use la fórmula de Francis. 


: Solución: Q = 0.892 m'/seg. 


6.4.7. Un vertedor con contracciones laterales va a ser construido en un canal rec- 
tangular de 4.0m de ancho que conduce un gasto de 290 Ips. ¿Qué valores debe tener 


la longitud y la altura de cresta del vertedor con el fin de que la carga no rebase a 0.3m, |. 


o que el tirante aguas arriba del vertedor sea de 1.0m? Utilice la fórmula de Francis. 
Solución: L = 0.9 m, p = 0.7 m. 


' 6.4.8. Un vertedor rectangular con contracciones laterales, de 2.5m de longitud 
deja circular agua con una carga de 0.5m. Calcúlese el gasto por medio de : a) la 


fórmula de Francis; b) la fórmula de Bazin y c) la fórmula de la Sociedad Suiza de In- E 
-genieros y Arquitectos. Considere: B = 6.0 m y p = 1.00 m. 


Solución: a) Q = 1.561 m*/seg, b) Q = 1.555 m*/seg, c) Q = 1.543 mĉ/seg. 

"6.4.9. Un vertedor rectangular con contracciones laterales, de 3.5m de longitud se 

construye en el centro de un canal rectangular de 7.0m de ancho. ¿Qué altura debe 

tener el vertedor si el tirante aguas arriba es de 1.2m cuando el gasto es de 2.7 m”/seg? 
Solcuión: P = 0.632 m. 


+ 6.4,10. Un vertedor rectangular con contracciones laterales tiene una longitud de 


1.5m ¿a qué altura (p) se debe colocar en un canal de ancho f = 3.0m, para que el -:: 


tirante en el canal de acceso sea de 2.8m con un gasto Q = 0.350 m*/seg? ¿Cuál sería 
la carga que se tendría en un vertedor triangular con a = 90° para descargar el mismo 
gasto? 


Solución: a) P =-2.542 m, b) H = 0.574 m. 


6.4.11. Determínese la descarga de agua sobre un vertedor triangular de a = 60°, 
si la carga medida es: a) 0.25 m; b) 0.38 m. 


Solución: a) Q = 0.025 m*/seg, b) 0.072 m/seg. 
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6.4.12. El gasto que produce la circulación de agua por un vertedor triangular de 
45° es de 26.5 Ips.¿Cuál es la carga? Use la fórmula de Lenz. 


Solución: H = 0.293 m. 


16.4.13. Se tiene un vertedor triangular de a = 90°. ¿Qué carga será necesaria pa- 
ra tener un gasto de 1350 Gal/min? 


Solución: H = 0.326 m. 


6.4.14. Un vertedor triangular con a = 120” se encuentra funcionando con una 
carga de 0.35 m, calcular el gasto con las fórmulas de Hertzleer y Bar y comente sobre 
las diferencias. 


Solución: a) Q = 0.174 m*/seg, b) Q = 0.173 m/seg. 


: 6.4.15. Si hay una carga de 0.65m en un vertedor triangular de 90°. ¿Qué longitud 
de vertedor trapecial Cipolletti sería necesaria para que esta longitud fuera cuatro veces 
la carga sobre él? 


l Solución: L = 1.333 m. 


6.4.16. Cálculese el gasto que circula por un vertedor trapecial Cipolletti de 1.20m 
de longitud con un carga de 0.33m. Compárese con el gasto sobre un vertedor rectan- 
gular con contracciones laterales con la misma longitud y la misma carga. 


Solución: a) Q = 0.423 m*/seg, b) Q = 0.396 m*/seg. 


V6.4.17. Un vertedor Cipolletti con una longitud de cresta de 1.85 m se encuentra 
funcionando con una carga de 0.32 m. Calcular el valor del gasto del vertedor. 


Solución: Q = 0.623 mĉ/seg. 


A 
-/ 6.4.18. ¿De qué longitud se deberá construir un vertedor Cipolletti para que la car- 
ga medida no exceda de 0.50 m cuando el gasto sea de 2.5 m*/seg? 


Solución: L = 3.81 m. 


6.4.19. Una corriente de sección rectangular de 20 m de ancho lleva 1.95 m/seg. 
Determínese la carga resultante sobre un vertedor de Cipolletti de 1.0 m de altura y 3.0 
m de longitud, suponiendo que la descarga sea libre. 


Solución: H = 0.504 m. 
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los filetes. 


1/6.4.20. Se tiene un vertedor trapeclal compensado con una longitud de 1.25 m y | 

se encuentra funcionando con una carga de 0.38 m y una velocidad de ilegada de 1.36 i 
m/seg. Determine el gasto del vertedor. | 
É 


Solución: Q = 0.76 m'/seg. 
6.5 Vertedores de cresta ancha. 


Un vertedor es considerado de cresta ancha (pared gruesa) cuando la cresta 
tiene el ancho suficiente para que en la vena adherente se establezca el paralelismo de 


En forma semejante a los orificios, si la cresta del vertedor no es de arista afilada, 
se presenta entonces el vertedor de pared gruesa que puede adquirir varias formas. 


Figura VI.19. Vertedor rectangular de cresta ancha. E 


En la Figura VI.19 se presenta la forma más sencilla de vertedor de cresta ancha,‘ 
la cual consiste en aumentar el espesor de la cresta en un vertedor rectangular sin con 


tracciones laterales. 


Cuando e/H< 0.66, el chorro se separa de la cresta y el funcionamiento 
idéntico al del vertedor de pared delgada (a). Cuando e/H>0.66 el funcionamiento 88 
diferente pues la lámina vertiente se adhiere a la cresta del vertedor (b). 


Se presentan también distintos tuncionamientos, dependiendo de la altura p dela 
cresta sobre el fondo del canal de acceso. 


La descarga sobre un vertedor de cresta ancha, depende principalmente de la 
forma de su sección transversal o perfil y de su cresta, slendo necesaria la 
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` forma o formas semejantes. 


experimentación para determinar el derrame sobre una forma particul 

número de formas de los vertedores es ilimitado, no es posible aa y o E 
será más adelante, disponer de datos experimentales para todos ellos Sin er a ds 
tienen los resultados de varias series de experimentos en vertedores de dian dd 
ciones transversales o perfiles, que suministran información muy valiosa a 


El gasto sobre vertedores de cresta pe 

cha se expresa en función de H 

polis experimentalmente los valores de C, para la fórmula en vertedores rec- 
ngulares (según ecuación VI.1), segú i f q 

E ), según Francis, para cuando no hay velocidad de 


Q = CLHY 
Cuando existe velocidad-de llegada, (Según fórmula VI.2) 
' 2 
Q=CLH G +C E 
h D 2 


En las que: C1 = 0.26 (Francis) y C depende de la f , 
del vertedor, teniéndose valores entre: ES SARA de seco 


2.18 m? hey AA raas 
1.45M “Aeg | h - Rectangular 


Este tipo de vertedores se usa también como 

> estructura aforadora, sobre todo 
cuando los vertedores se han de utilizar por periodos muy largos, evitándose la dificul- 
tad que presentan para su conservación los de cresta delgada, ya que las hojas 
metálicas de borde vivo pueden ser dañadas por los arrastres de cuerpos flotantes 
además de que sufren de enmohecimiento. 


La utilización más común y generalizada es en obras de excedencias de estruc- 
turas hidráulicas (presas de almacenamiento, presas de derivación, canales, etc.). 


6.5.1 Vertedores de Excedencias . 


En el trazo de la sección transversal de las obras de excedencias o en el estudio 


del perfil de los propios diques que funcionan ahogados, se busca adoptar la forma 


más satisfactoria, teniéndose en cuenta el fiujo de la lámina vertiente. 
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Los vertedores más comunes de cresta ancha que se usan en las obras de ex; 
cedencias son: los de tipo lavadero en aguajes y borderías y los de tipo cimacio en p 
presas, tanto de almacenamiento como derivadoras. 


a). Vertedor tipo lavadero. 


Es un vertedor en el cual la cresta vertedora no presenta ninguna sobreelevación, 
es decir, que la cota de la cresta corresponde a la cota de inicio de la rasante de la 
plantilla del canal de descarga. Su característica hidráulica es la baja eficiencia con que 
funciona debido a que trabaja ahogado; su funcionamiento se estima que es 
equivalente a uno de cresta ancha, sección rectangular (Figura VI.20), sin 
modificaciones de ninguna especie, por lo que comúnmente se usa el coeficiente de 
gasto C = 1.45 dando longitudes más conservadoras. Son de planta recta y pueden 
ser de vista rectangular o trapecial. Su uso es muy socorrido en pequeñas obras de al- 
macenamiento (aguajes, bordos, etc.), sobre todo cuando se tiene como límite el 
aspecto económico. 


Figura VI.20. Vertedor lavadero. 


b). Vertedor tipo Cimacio. 


La forma ideal de un vertedor es aquella que favorece el caudal o descarga y que ' 
al mismo tiempo impide la eventualidad de efectos nocivos a la estructura, tales como 
el vacío parcial, las pulsaciones de la vena, las vibraciones, etc. 


Precisamente, tratando de cubrir esta forma ideal, W.P. Creager ideó un perfil que 
le denominó Cimacio siendo el más usado en obras de excedencias de presas, tant 
derivadoras como de almacenamiento. 


El perfil Creager se caracteriza por tener la forma de la cara inferior de una lámina 
de agua, perfectamente aireada, vertiendo sobre un vertedor de pared delgada y cresta 
recta, en el que la presión en todos los puntos exteriores de la vena sean igual a la 
atmosférica. 
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Figura Vi.21. Lámina vertiente alreada en vertedor. 


Sin embargo, debido a-que puede presentarse el fenómeno de cavitación, es 


`` decir la producción de vibraciones intermitentes que tienen lugar en el cuerpo de la 


estructura, debido a que entre la superficie exterior del muro y la cara inferior del manto 
vertiente, se forma una cámara de aire enrarecido, provocada por la velocidad del agua 
dando lugar a un vacío, al reducir la presión atmosférica. La diferencia de presiones 
entre la superficie superior e inferior del manto, provoca un movimiento de éste hacia la 


- cortina produciendo choques intermitentes, que pueden alterar las condiciones de 


equilibrio de la estructura provocando rupturas en ella, por lo que Creager prefirió 
hacer penetrar la cortina dentro del manto vertiente para evitar este fenómeno. 


_— — — 
— 
~ 


N Cara superior dei chorro teórico 


Línea del perfil creager 


Cara inferior del chorro 
teórico 


cortina On <: 


Figura VI.22. Perfil Creager. 
Como resultado de sus experimentos creager da los valores que se muestran en 


la Tabla VI.2, corresponden a las coordenadas del perfil de cimacio en dos tipos de 
cresta vertedora: con taludes aguas arriba, vertical y a 45” para carga de 1m. 
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En cada caso en particular, deberán multiplicarse los valores de la tabla por la | 


carga del vertedor correspondiente. Sin embargo, y dando un margen de seguridad, 
para cargas menores de 1.0 m se recomienda utilizar las coordenadas correspondien- 


tes a la carga de 1.0 m. 


Y 


Paramento vertical 


TABLA VI2. Coordenadas del perfil Creager en vertedores. Cimacio para una carga 


Paramento inclinado a as? 


H=1m. 
A  — _— a — € 0 — A 
x Valores de Y i 
Con cara aguas arriga vertical Con cara aguas arriba a 45° 
0.0 0.126 0.043 
0.1 0.036 0.010 
0.2 0.007 0.000 
0.3 0.000 0.005 
0.4 0.007 0.023 
0.6 0.060 0.090 
0.8 0.142 0.189 
1.0 0.257 0.321 
1.2 0.397 0.480 
1.4 0.565 0.665 
1.7 0.870 0.992 
2.0 1.220 137 
2.5 1.960 2.140 
3.0 2.820 3.060 
3.5 3.820 4.080 
4.0 4.930 5.240 
45 6.220 6.580 
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| ia mayor 
tarse. 


El trazo de la cresta debe ser hecho para el caudal máximo esperado, o sea, para 


Hidrograma 


Q, e 
DIS—= HoisH 


apis 


carga admisible (carga de diseño) aunque haya poca probabilidad de presen- 


Cuando viene 


LS Del una carga ma 
yor a la de.di 


Vacio 


TABLA VI3. Coeficientes de gasto (Cf para unidades métricas en vertedores Creager, des- 
carga libre, planta recta y vista rectangular. 


O 


H 
Hp 


0.1 
0.2 
0.3 
0.4 
0.5 
0.6 
0.7 
0.8 
0.9 

10 


Valores de C en m'?/seg 


Paramento yertical 
1.787 
1.810 

4 1.85 
1.910 
1.980 
2.030 
2.080 
2.123 
2.160 
2.171 


Paramento inclinado a 45° 
1.796 
1.835 
1.920 
1.998 
2.052 
2.09 
2.113 
2.129 
2.139 
2.14 


NOTA: Hp es la carga de proyecto y H es la carga de trabajo (sobre el vertedor) 


Para evitar la interpretación lineal para valores intermedios, se hace uso de la 


gráfica VI.2. 


Perfil Scimeni. La forma que adquiere el perfil inferior del chorro al caer libre- 
mente, según Scimeni, sigue la ecuación siguiente; expresada por Trejo (31) y confir- 


mada por Velasco (35). 


Y =05(%y185 
HG) 
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FORMULA SCIMENI 


Xc =028H : dora 


} 


a 


Eteita rotos 


ta) 


Figura VI.3. Perfil Scimeni, 


La forma proporcionada por Scimeni es un poco más delgada que la de Creager. 
debido que se introduce al manto vertiente poco menos que la de este último. 


AAA TE 


PARA Aa 
aa ATA 


6.5.2 Ejemplos de vertedores de cresta ancha. 


1). Se tiene un vertedor en una presa de almacenamiento de las siguientes 
características... Planta recta, cresta ancha (Perfil Creager), vista rectangular, con 
velocidad de llegada, con contracciones laterales y con descarga libre..., el vertedor 
está trabajando a menos de su capacidad total, de acuerdo con los esquemas y datos 


Relación de cargas de funcionamiento y proyecto (H/H 


= Elevación 102.5 - Elevación 100 = 2.5m (carga de fun- 


es válida desde la cresta vertedora hacia adelan : : 
te; para la parte anterior pri cionamiento). 


Scimeni usar un arco de circunferencia con radio R = 0.4H y flecha de 0.12H, según 


observa en el inciso a) o también como se muestra en el inciso b). Hp = 5.0m (carga de proyecto) 


i 
i :] siguientes ¿determinar el gasto de funcionamiento del vertedor para esas condiciones? 
t 
| 
¡ Coeficiente de gasto C (m! 2 seg) 
| L=45m 
H £ e 
Gráfica VI.2. Coeficientes de gasto para vertedores Creager en funcionamiento con cargas menores A e nda 
las de proyecto. n = 4 contracciones laterales con entrada hidrodinámica (K = 

ii f 0.06) 

h E La cual está referida al sistema de ejes mostrados en la Figura VI.4. La ecuacióN, 

PA 

ki 

i 

3 


d = Elevación 102.5 - Elevación 97 = 5.5m 
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b} Corte A-A 


€ Camino 


€ Canal de 
descarga 


Al Rio 


a) Planta 
(no se muestra puente) 


A 0 1500 1500 
map EL ancho 


c} Corte B-B 


Acot.encm - Elev. en m 


Figura VI.23. Obra de e 


xcedencias en presas de almacenamiento. 
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de vanos - £ 


Respuesta. 


1.Determinación del gasto de funcionamiento cuando H = 2.5 m. 


De acuerdo con la fórmula de gasto cuando hay velocidad de llegada (V!.2) y 
como se tiene contracciones laterales (L'): 


2 
Q=CL H? 0+0 1) 
D? 
a). Coeficiente de gasto (C) 


H ' 
C= f (paramento zzz ) = f (paramento vertical y 


Según gráficas VI.2: 
C = 1.975 m'/seg 
b). Longitud corregida por contracciones laterales 
U = f (L, n, H, K), K = 0.06 por entrada hidrodinámica. 
L’ =L-nKH = 45 -0.06 x 4 x 2.5 = 45-0.6 = 44.4 


UL = 44.4 m 

A _Bd_ [L +2 (1.0)}5.5 _ (45+2)55 
DLST L Ñ 45 A 
D = 5.744m 


Sustituyendo en la fórmula: 


Q = 1.975 x 44.4 x 25" f1 +0.26 a 2) 


= 346.625 (1.049) = 363.61 
G = 363.61 m/seg 
2. Diseñar la obra de excedencias de una presa de almacenamiento, conformada 


por un vertedor de cresta ancha del tipo Cimacio para ubicario en un puerto natural con 
una longitud de 60m y dar paso a una avenida máxima de diseño, regularizada por el 
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almacenamiento. de 235 m/seg y una caída de 3.5m, para un paramento vertical aguas 


; a A 6.6. Problemas 
arriba. Determine la carga de proyecto y el perfil del cimacio usando el tipo Creager. 


6.6.1 La obra de excedencias de una presa de almacenamiento se pretende 
diseñaria del tipo de cimacio y trabajar el vertedor con una carga máxima de 2m. para 
descargar un gasto máximo de 254.56 m seg. Determinar la longitud de cresta 
necesaria y el perfil que debe tener el mismo, de acuerdo con el tipo Creager, si se va a 


DATOS: 


Ventedor: Tipo Cimacio 


L = 60m tener una altura máxima de 4.50 m. 
3 
= 235 m”/se mn 
ey 3.5m ? Solución: L = 45.0m. 
C = 2.0 m'ĉ/seg 


6.6.2 Para el problema anterior, desarrolle el perfil Scimeni y explique las ventajas 
Para las características del vertedor, la fórmula VI.1: es la que resuelve esta y desventajas de cada uno de ellos, recomepdando el más conveniente. 


roblema. ; f ; : . 
p 6.6.3 En una presa derivadora se requiere un vertedor del tipo cimacio como obra 


Q = CL H3? de excedencias, para alojario en el dique en una longitud no mayor de 40 m y dar paso 
Q A 235 Y a una avenida máxima de 52 m”/seg, determinar: ¿Qué carga es necesaria para satis- 
H= (5 = ea ] = 1.5653 facer las condiciones de flujo expuestas?, y el perfil Scimeni de proyecto para la carga 


obtenida en una altura máxima de 3.5 m. 


Por lo que la carga de proyecto de la obra de excedencias, es: Solución: H = 0.75 m. 


Hp = 1.57 m 6.6.4. Para el problema anterior determine las coordenadas del perfil Creager, 


> i ndo el 3 nv ; 
Para determinar el perfil Creager, se multiplican las coodenadas de la Tabla VI.2 recomendando que mas convenga 


por el valor de la carga de proyecto. 6.6.5. En un bordo de almacenamiento se va a construir un vertedor tipo lavadero 


para funcionar con una carga H = 0.75 m y desfogar un gasto Q = 37.67 m seg. 


Coordenadas del Perfil Creager de la obra de excedencias Determine la longitud necesaria para satisfacer las condiciones enunciadas. 


Solución: L = 40.0 m. 


6.6.6. Para la obra de excedencias de un bordo de almacenamiento, se dispone 
topográficamente de una lon ngitud no mayor de 30 m, para dar paso a una avenida 
máxima de diseño de 43.5 m”/seg. Determine la carga de funcionamiento del vertedor 
con el objeto de obtener la altura máxima del bordo. Considere un vertedor tipo 
lavadero. 


Solución: H = 1.0 m. 


* Valor interpolado 


** Como este valor revasó a a = 3.50 m.s 
interpola aproximadamente en forma lineal 
para optener X para Y = 3.50 m. 
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Capítulo 7 
FLUJO DEL AGUA EN TUBERIAS 


7.1 Definición. 


En hidráulica se entiende por tubería a cualquier conducto cerrado de desarrollo 
importante (como mínimo alrededor de 500 veces su diámetro, -10-), que transporte 
agua sin superficie libre, es decir a presión, por lo que al insertar un piezómetro en 
cualquier punto de su recorrido el agua asciende en él a mayor nivel que la clave (parte 
bamiento; por lo general son de sección circula.?. Los conductos cer- 
rados en que el agua circula con superficie libre (sin llenarlos completamente), se 
clasifican en su totalidad como canales, dentro de estos conductos están las alcantaril- 


tas y tuberías de avenamiento (drenaje). 
7.2 Finalidades. 


Según Camargo y Salazar (6), las finalidades de tuberías, son: 


a) Científicas. En laboratorios hidráulicos las tuberías se utilizan para fines 
científicos de investigación. 


b) Prácticas. Las finalidades prácticas de las tuberías son: la conducción, distribu- 
ción y drenaje a presión, de agua y líquidos industriales. Se usan en abasteci- 
miento y distribución de agua potable o cruda, en riego por aspersión o goteo, en 
enfriamiento de máquinas, en drenaje de minas, en alumbrado de mantos petroll- 


feros, etc. 


7.3 Partes. 


Las partes de una tubería, son: entrada, salida, tubos o tramos, juntas, piezas es- a 


i í i ivulas o llaves y medidores, principalmente. 
periaos e i y p ES Ligura VII.3. Tubería en serie. 


¡— Tubo o tram Válvula — Medidop- Junta 


c) Tubería Equivalente. 

Entrada —e “— Salida 

ed Una tubería es equivalente cuando se tiene otra que da la misma pérdida de carga 
xion . r4 . . 

/ el mismo gasto. Algunas veces las pérdidas de carga localizadas se pueden expresar 


2n longitudes de tubería equivalente. 


Pieza especial 


Figura VII.1. Partes de una tubería. , 
í d) Tubería con descarga ahogada. 


7.4 Clasificación. Una tubería es con descarga ahogada cuando el nivel del agua a la salida es 


mayor que el de la clave del tubo. 
Los, sistemas de tuberías que distribuyen el agua en el campo, las ciudades o en : 

grandes plantas industriales pueden ser extremadamente complicados. En esta cla 

sificación sólo se consideran algunos casos bajo condiciones relativamente sencillas. 


Las tuberías pueden clasificarse en simples, en serie, equivalentes, con descarga . 
libre y con descarga ahogada. 


a) Tubería simple. 


Una tubería es simple cuando en toda la longitud considerada se tiene el mismo: 


Figura Vil.4. Tubería con descarga ahogada. 
diámetro, con las mismas características y sin ramificaciones. 


e) Tubería con descarga libre. 


Una tubería es con descarga libre, cuando el nivel del agua a la salida es menor 
que el de la parte inferior del tubo. 


Figura Vi1.2. Tubería Simple. 


b) Tubería en Serie. 


Una tubería está en serie cuando en la longitud considerada se tienen tramos de * ; 
diferentes diámetros y características, acoplados uno detrás de otro y sin ra- 


e z Figura VIS. Tubería con descarga libre. 
mificaciones. 
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Cuando las tuberías son más de una, forman un sistema. Los sistemas de tuberías de 


pueden clasificarse en: compuesto, en paralelo, ramificado o en parrilla. d) Sistema de tuberías en parrilla. Se dice que un sistema de tuberías está en par- 


rilla cuando forman una red constituida por tuberías interconectadas entre sí, formando 
circuitos, de tal manera que el gasto que se tiene a través de determinada salida puede 
provenir de varios circuitos. Tal es el caso de los sistemas de abastecimiento de agua 
potable y de drenaje en los centros urbanos. 


a) Sistema de tuberías compuesto. Un sistema de tuberías es compuesto cuando 
está constituido por varias tuberías en serie. 


b) Sistema de tuberías en paralelo. Un sistema de tuberías está en paralelo cuan- 
do se constituye por dos o más tuberías que, partiendo de un punto vuelven a 
unirse en otro punto, aguas abajo del primero. . 


<. 
VO 


le. Figura VIL.6 Sistema de tuberías en paralelo. 
Figura VII.8. Sistema de tuberías en parrilla 


hi c) Sistema de tuberías ramificado: Un sistema de tuberías es ramificado cuando 
i, está constituido por dos o más tuberías que se dividen en cierto punto y no vuel- 
ven a unirse aguas abajo. 


7.5 Requisitos Técnicos. 


Los requisitos técnicos de las tuberías, según (6) son: 


a) Deben ser corrientes a presión de gran desarrollo en las que las pérdidas de 
carga por fricción (o recorrido), sean mayores que las pérdidas de carga 
localizadas. 


b) Deben estar diseñadas estructuralmente todas sus partes para resistir, con 
coeficientes de seguridad razonables, las presiones, sobrepresiones, cargas de 
trabajo y la acción de la intemperie, corrosión e incrustación cuando proceda. 


c) No deben rebasarse velocidades altas de acuerdo con el material de los tramos 
o tubos, para protegerlas de desgaste, vibración y sobrepresión dinámica críticas 
(golpe de ariete). 


Las velocidades tolerables, son de 3.5 a 6 m/seg en concreto y de 3 a 12 m/seg 
en acero, siendo éstos algunos de los materiales más utilizados en Ingeniería Hi- 
dráulica. : 

Figura VIL7. Sistema de tuberías ramificado. 
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7.6 Dispositivos de medición en tuberías. 


7.6.1 De velocidad. 


a) Tubo de Pitot. 


Consiste de un tubo abierto en uno de sus extremos y doblado en ángulo recto en 
dirección a la corriente del agua, permite medir la presión de estancamiento (Presión 
total. = presión estática + presión dinámica). 


P ve P vi? _ 
er ir OA 


En ésta se debe introducir un coeficiente de corrección C. 
vi=C v2g H (VIL 14) 
C <1 (Según la forma y posición de la abertura). 


Tubo de pitot 
simple || Sonda de presión 


'IGUBDIIIIIIIITID 


GIIGINOAIIIIIIIIIANENIIIIIA GIN IIIIIINIIIINIAIIIINANIGRIGA GITANA LLLA 


Figura Vil.9 Tubo de pitot . 


b) Tubo de Prandtl. 


Este es un tubo de pitot estático que permite medir directamente la carga de ve- 
locidad, ya que combina el funcionamiento de la sonda de presión y del tubo de pitot 
simple. : 
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Tubo de pitot 


MULLU UUU UOTI TA 


TZZRRA RARA ARRRARCARRARAA EA RRA 


A A 
y 


SS SS 


Figura Vil.10 Tubo Prandil. 


Para satisfacer el equilibrio estático, entre las columnas del líquido y del 


' manómetro, se debe cumplir con lo siguiente: 


Pı vê P3 

D tgw +’ 

P2 Pa : 

o =w th++Ah) (b) 
Pero además, p3 = p4 +wmâh (c) 


y por un proceso de eliminación se tiene que: 


2 
Pi Y p2 


wm 
w 29 aC 1 Ad 


pero como p1 = p2 se tiene; 


vı =/29 ah (1) (VIL.2) 


Fórmula de la velocidad en un tubo de Prandtl 
Por la forma del tubo Prandtl (Nariz despuntada), C = 1. 


Donde: 


Ah = Diferencia de lecturas en el manómetro diferencial. 
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wm = Peso volumétrico del líquido manométrico. 7.6.2 De gasto. 


El gasto en la sección de una tubería se puede medir indirectamente con disposi- 
tivos de aforo, en el sitio en el que se desea conocer. Los diseositivos más comunes 
son: Venturímetros, toberas y diafragmas; se adaptan generalmente a tuberías de me- 
; dianas y grandes dimensiones, donde es necesario llevar un control de los gastos, CO- 
| mo en el caso de redes de abastecimiento de agua. 


| 
œw = Peso volumétrico del líquido del conducto. | 
c) Rotámetro. | 


Un medidor de lectura directa de la velocidad, es el rotámetro. Consiste en un 
flotador contenido dentro de un tubo transparente, de diámetro variable desde la 
entrada hasta la salida. a) Venturímetro. Este dispositivo se utiliza para medir el gasto a través de una 
tubería. Generalmente se hace de una sola pieza fundida y consta de los siguientes 
elementos: Una sección aguas arriba, de igual diámetro que la tubería y provista de un 
anillo de bronce, con una serie de aberturas piezométricas para medir la presión 
estática en esa sección; una sección cónica convergente; una garganta cilíndrica 
provista también de un anillo piezométrico de bronce y una sección cónica con una 
divergencia gradual hasta alcanzar el diámetro original de la tubería. Los anillos 
piezométricos se conectan a uno y otro extremo respectivamente, de un manómetro 


diferencial. 


Flotador 


Aplicando la expresión teórica del Teorema de Bernoulli entre 1 y 2 (según Figura 
ViL.12), con el plano de referencia arbitrario, se tiene: 


Ve 
Entrada ~——— ee 


Figura VIL.11 Rotámetro. 


Por la ecuación de continuidad, el gasto que entra al tubo es: 
Q = Ae Ve = Av 
Donde: 
Ae = área del tubo a la entrada 
ve = velocidad del flujo en la entrada 
A = área variable del tubo transparente 
= velocidad 


La velocidad v del flujo (dentro del tubo), cambiará con el área del mismo al as- 
cender o descender el flotador, estrangulando el área en que se encuentre. Conocida la 
geometría del aparato se puede calibrar en la fábrica, de tal manera que sobre una es- 
cala graduada se lea directamente el valor de la velocidad (Ve). 
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a Pérdida de 
; A. energia 
Figura Vi1.12. Venturímetro. 
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Por otra parte de la ecuación de continuidad, se tiene que: wm = Peso volumétrico del líquido manométrico, en Kg/m?. 


_A2v2 ; 
As (67 


w = Peso volumétrico del líquido del conducto, er Kg/m?. 


vai 


conh = (Z; +2)-(2+2) 
Ca para valores del número de Reynolds arriba de 200 000, a partir del cual se 


Sustiituyendo la e vación (b') en la ecuación (a'), se obtiene: welve independiente. 


v2= a 
Me 
i 1 A y 


Como velocidad real queda afectada con un coeficiente de velocidad (Cy), y en - 
términos de la sección de la deflexión en el manómetro de mercurio, el gasto es: 


Q =A2v2= 


considerando a, 


b). Diafragma. El diafragma consiste en una placa, donde se practica un oriticio 
de área Ao, la cual se inserta dentro de la tubería en la sección deseada. Este dis- 
positivo se puede utilizar donde se permita una gran pérdida de energía para efectuar el 


aforo. 


se tiene finalmente. 


// 080 


Q= Ca A2 /2g Ah (21) va). 


Gasto para un venturimetro. 


Ca VIII 


Donde: 


Q = Gasto del venturiímetro en m*/seg. 


Cd = Coeficiente de gasto que depende del tipo de ventu- 
rímetro, grado de estrangulamiento {m}, de los efectos viscosos 
y de la rugosidad del tubo, adimensional. 


43 


1424: 


A2 = Area de la Sección de la garganta, en m°. 


Ah = Diferencia de lecturas del manómetro diferencial, en m. 


Figura Vit.13. Diafragma. 
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a 

Donde: 

La modificación en las velocidades, ocasiona un cambio de presiones antes y 

después del diafragma, cuyo valor determina el gasto. 

: A z 2, 0% Ca = Coeficiente de gasto (depende de la geometría del diafrag- 

Las ecuaciones de continuidad y de Bernoulli (Expresión teórica para las seg, ma y de la rugosidad de las paredes y del número de Reynolds 
ciones 1 y 2 de la Figura VIl.13, son: 5 5 que incluye el efecto de la viscosidad del flujo), administrativo. 

A2 pı Vu pe, VRÈ 


VE 2: A2=CcA0; “y tg w t 2g j 


Q = Gasto en el diafragma, en mĉ/seg. 


y 
i 


Ao = Area de la sección del orificio, en m?. 


sustituyendo Vit, se tiene; Ah = Diferencia de 'ecturas del manómetro diferencial, en m. 


va í Cc? ES y] p p2 Las tomas piezométricas deben quedar localizadas a 2.5cm antes y después de'la 
Ar a placa. Para valores de Re> 10%, Cd se vuelve prácticamente independiente de Re pu- 
diendo utilizarse estos valores: 
pipe) 
Í £ g w E 
v2 4 
ras ar ) 


Para obtener la velocidad real en la sección contraída, se multiplica por Cv: 


/29 6i paa 


gue al multiplicar por el área en la sección contraida (Ao Co), resulta el gasto ri 
:29 (P1i-P 2a la 


0% EY 


ve=Cy 


Q = Cy Ce Ao 


c). Toberas. Para tuberías con diámetro mayores de 30 cm, se emplean toberas 
-en lugar de diafragmás. Se tiene una forma comúnmente usada, que ha sido estudiada 


Al expresar la ecuación en función de la diferencia manométrica A h, y cuyas dimensiones especificadas por la VDI (Verein Deutscher Ingenieure), su forma 


Cc Cv == 


2g Ah (Œ -1 ) eliminada el coeficiente de contracción haciéndolo igual a uno. Esto es, las dimen- 
TA A a veg E siones del orificio coinciden con las del área contraída con la única salvedad de que Ao 
A a AS Udo 
. considerando a, La ecuación que proporciona el gasto, es: 
. AA e Y 
ñ [Ce Cv _cg Q= Ca A7/294h E2- 1) 
ñ Ez E — Es 1- (27 2 
í A Para la tobera de la Figura VII.14, Ca yaría aproximadamente entre 0.95 para Re = 
Q = Ca Ao; 19 g Ah E -1) (v202)/v = 10% hasta 0.98 para Re = 10% a partir del cual se conserva constante este 


último valor. 
Gasto determinado por diafragma 
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Diámetro interior de 
la tubería Dı 


Figura Vil.14. Tobera VDI. 


Para lograr mejor precisión en los aforos con estos dispositivos, se recomienda 
tener un tramo de tubería recta de por lo menos 10 a 40 D antes de ellos y. de por b 
menos 5 D después de los mismos. 


Estos dispositivos (Diafragma y tobera), de aforo son menos costosos que el tubo E 


de Venturi; sin embargo, presentan las desventajas de que las pérdidas globales so. 


mucho mayores, debido a la falta de confinamiento del chorro inmediatamente abajo 
de la boquilla. E 


d). Aforador de Codo. El aforador de codo es uno de los medidores de gastó 
más sencillos. Se conecta un manómetro diferencial a dos aberturas piezométricas, | 
una en el lado cóncavo y otra en el lado convexo del codo; la diferencia en presiones ' 
se relaciona con el gasto, debido a la fuerza centrífuga que actúa sobre el codo. Se 
debe tener un segmento rectilíneo de tubería antes del codo y, con el fin de obtenel. 
resultados precisos, el medidor debe calibrarse en el lugar donde se va a utilizar. Dado ` 
que la mayoría de las tuberías disponen de algún codo, éste puede utilizarse com0. 
medidor, una vez calibrado, los resultados son tan confiables como los que se obtienen. 
con un tubo venturi o con orificio. E- 


En la figura siguiente se detalla la disposición de las tomas piezométriças. 
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El gasto se obtiene de la siguiente 
ecuación. 


Q= Ca KA v2g Ah 
Donde: 
A = área de la tubería 


Ah = h2-hi = diferencia de cargas 
de presión (expresada en metros de colum- 
na de agua), entre el lado cóncavo y el lado 
convexo. 


Ca y K = Coeficientes adimen- 
sionales (de gasto y de forma respectiva- 
mente), que dependen de la relación R/D, 
radio del codo a diámetro del tubo. 


Figura VII.15. Aforador de codo. 


Coeficiente K para el aforador de Codo. 


e). Rotámetro. Es un medidor de sección transversal variable, que consiste en un 
tubo transparente y un flotador (en realidad más pesado que el líquido), el cual se 
desplaza hacia arriba a través del conducto debido al flujo. El tubo se gradúa para leer 
el gasto directamente. Varias ranuras practicadas en el flotador ocasionan que éste 
gire, manteniendo así una posición central en el tubo. Cuando más grande sea el gasto, 
más arriba será la posición que el flotador alcance. 
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7.7. Análisis del escurrimiento en tuberías. 


La corriente de un líquido real es mucho más compleja que la de un líquido 
Debido a la viscosidad de los líquidos reales, en su movimiento aparecen fuerzas o. 
tantes entre las partículas líquidas y las paredes del contorno, así como entre las de 
rentes capas del líquido. 


Para los líquidos reales, el estudio del escurrimiento en conductos (tuberías y 
canales), se basa en la Ecuación de la Energía o Teorema de Bernoulli, 
observación hecha con anterioridad, en la cual también se marcó que al circular 
agua por esos conductos se presentaban pérdidas en su energía disponible y que q 
movimiento se hacia a expensas de la energía poseída por el líquido. 


Las pérdidas de energía .o de carga se clasificaron en pérdidas de carga pa 
fricción o mayores y pérdidas localizadas o menores. La importancia de cada una y 
las pérdidas de carga depende si la tubería es corta o larga. Si es corta, predominan ly 


pérdidas localizadas, pudiéndose prescindir la fricción, tal es el caso de orificios y v.f 


tedores; y viceversa si es larga predominan las pérdidas por fricción, pudiéndose om 
las menores por ser generalmente pequeñas comparadas con las de fricción; pero slk 


tubería es de longitud intermedia, tendrán más o menos la misma importancia los dj. 
tipos de pérdidas de carga y por tanto, ambas se tomarán en cuenta, entre esta$- - 


“últimas se encuentran las tuberías y los canales que son de importancia para el la 
geniero Agrónomo especialista en irrigación. 


7.7.1. Pérdidas de carga por fricción. 


Pocos problemas han merecido tanta atención o han sido tan investigados, como 


el de la determinación de las pérdidas de carga en las tuberías. Las dificultades ques] 


presentan en el estudio analítico de la cuestión son tantas, que llevaron a los inver 


tigadores a realizar estudios experimentales. Así, después de numerosos experimentos]. 


conducidos por Darcy y otros investigadores con tubos de sección circular, con 
cluyeron que la resistencia al flujo del agua, es: LE 


a). Directamente proporcional a la extensión de la tubería. 
b). Inversamente proporcional a una potencia del diámetro. 
c). Función de una potencia de la velocidad. 


d). Varía con la naturaleza de las paredes de los tubos (rugosidad), en el caso de 
régimen turbulento. ER 


e). Es independiente de la posición del tubo. 


f). Es independiente de la presión interna bajo la cual el líquido fluya. 
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Para una tubería la pérdida de carga puede ser expresada como: 
_ ¿Ln hi 
hi =k pai por lo que: DT AA y" 


7 . hi OM 
Si se designa a T por St, esto es, la pérdida de carga unitaria por metro lineal de 


tubería, se puede escribir de la siguiente forma: 
DT Si = kv" 


El coeficiente k tiene en cuenta las condiciones de los tubos y lleva implícitas 
cuestiones de cierta complejidad. En la práctica esa expresión general de resistencia, 
es sustituida por fórmulas empíricas establecidas para determinadas condiciones. 


Para estudiar el problema de la resistencia al flujo, es necesario volver a la 
clasificación inicial de los flujos observados anteriormente, y considerar las grandes 
diferencias en su comportamiento, entre los flujos laminar y turbulento. 


El flujo o corriente en las tuberías se divide en dos tipos generales, laminar y tur- 
bulento. Cuando la corriente es laminar las capas adyacentes del fluido se desplazan 
paralelas entre sí y no hay velocidades transversales a la corriente. La corriente tur- 
bulenta se caracteriza por la presencia de velocidades transversales a la corriente que 
originan remolinos. Si se inyecta una pequeña cantidad de colorante en una corriente 
laminar, el colorante se extenderá aguas abajo coma un hilo bien marcado de color, 
mientras que en la corriente turbulenta, se mezclará rápidamente por toda la sección de 


la tubería. 


al Movinuento laminar b) Movimiento turbulento 


Figura Vil.16. Aparato de Reynolds. 


Osborne Reynolds (1883), en base a sus experimentos fue el primero que 
propuso el criterio para distinguir ambos tipos de Flujo, mediante el número que lleva 
su nombre, el cual permite evaluar la preponderancia de las fuerzas viscosas sobre las 


de inercia. 
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En el caso de un conducto cilíndrico a presión, el Número de Reynolds (Re), de 
acuerdo con la fórmula (1V.3), quedó definido así: 
vD 


ey 
Donde: 
v = Velocidad media en m/seg. 
D = Diámetro del conducto en m. 
v = Viscosidad cinemática del fluido en m”/seg. 
Para secciones no circulares, se puede tomar al Número de Reynolds como: 


4 rv talata m 
Re = ——, en la que: r = radio hidráulico. 


Cualquiera que sea el sistema de unidades empleado el valor de Re será el ~ 
mismo. 


Para las tuberías, el flujo en régimen laminar ocurre y es estable para valores del = 
Número de Reynolds inferiores a 2000. Entre este valor y 4000 se encuentra una "zona ji 
crítica", en la cual no se puede determinar con seguridad la pérdida de carga en ellas. 


Si el flujo se verifica con Re superior a 4000, el movimiento en condiciones nor- 
males para tubos comerciales, siempre será turbulento. En la práctica, el movimiento 
del agua en las tuberías se presenta con este tipo de flujo. 


La resistencia al flujo en el caso del régimen laminar es debido enteramente a la 
viscocidad. Cuando el flujo se hace en régimen turbulento, la resistencia es el efecto $3 
combinado de las fuerzas debidas a la viscocidad y a la inercia. La experiencia ha = 
demostrado que mientras en el régimen laminar la pérdida por resistencia [pérdida de * 
carga por fricción: ht = f(v)) es una función de la primera potencia de la velocidad, en- 
el movimiento turbulento varía aproximadamente con la segunda potencia [hi = (4) 


Debido a que la viscocidad del agua y del aire es muy pequeña, la mayoría de los 
problemas de flujo a los que se enfrenta el Ingeniero que trata con aspectos 
hidráulicos, son con Números de Reynolds grandes, esto es flujo turbulento, donde los 
efectos viscosos son despreciables. 


de 


Uno de los principales elementos perturbados, que motivan al movimiento tur- 
bulento en una corriente, es la rugosidad de las paredes del conducto, ya que por más ` 
lisas que éstas quieran hacerse físicamente, siempre presentarán determinadas as- 
perezas. 
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Primero se creyó que la naturaleza de la pared del conducto que rodea a la cor- 
riente no influía precisamente en el escurrimiento de la misma, pero fue Darcy en 1856 
quien por primera vez indicó y demostró que la rugosidad o aspereza de las paredes de 
la conducción, tenía infuencia decisiva en el movimiento turbulento. 


1.Subcapa .aminar. 


El flujo turtulento junto a un contorno sólido (pared de conducto), se puede 
dividir en tres zoras. Lejos de la pared de la conducción el flujo es esencialmente ideal 
y prácticamente sin fricción. En las zonas más próximas a la pared se desarrolla una 
capa sometida a >sfuerzos cortantes (ya que la velocidad relativa sobre la pared ha de 
ser nula), donde son importantes la viscosidad y/o la turbulencia. Esta capa se 
denomina Capa Límite. 


Se comprueba experimentalmente que a pequeñísimas distancias (ó de la pared 
persiste una delgadísima capa denominada Subcapa laminar o viscosa (no estricta- 
mente laminar). 


Aunque el fluido sea de escasa viscosidad como el agua, las tensiones cortantes 
se manifiestan junto a las paredes, pues el gradiente de velocidad (dv/dy), en esa zona 
es muy grande; debido a que al ser nula la velocidad del líquido junto a la pared, dicho 
gradiente crece muy rápidamente hacía el interior de aquel. 


Convencionalmente, según lo indica Torres (31), es aceptado que el espesor dy 
de la capa límite en cada sección, es la ordenada correspondiente al punto cuya 
velocidad es 0.99 v; siendo v la velocidad uniforme que tendría el flujo ideal. 


Eje del conducto 


Núcleo central 


ô, = espesor capa límite 
ô = espesor subcapa 
laminar o viscosa 


Subcapa laminar o Viscosa 


Figura VII.17. Capa límite y subcapa laminar o viscosa. 


219 


Para números de Reynolds elevados el movimiento se aproxima al de un fluido 
ideal, salvo en las zonas próximas a la pared en las que las fuerzas viscosas son 


preponderantes. 


Dentro de la subcapa laminar (y < ô, la velocidad tiende rápidamente a cero. En 
el resto de la capa límite (ô < y < 31), el efecto de la viscosidad va disminuyendo 
gradualmente al ser el gradiente de velocidades cada vez menos pronunciado. En el 
núcleo central (y >91) los valores de dv/dy son despreciables y teniendo en cuenta que 


la viscosidad dinámica y es muy pequeña la tensión cortante resulta prácticamente 
nula. 


La subcapa laminar o viscosa adyacente a la pared tiene un espesor d, ex- 
tremadamente pequeño, generalmente de algunas décimas o centésimas de milímetro 
pero su efecto es importante debido al elevado gradiente de velocidad que hay en su 
interior. 


Aunque la distribución de velocidades en un tubo en régimen laminar es -- 


parabólica, sin embargo dentro del pequeño espesor de la subcapa puede admitirse 


(observar Figura Vit.17), que el diagrama de velocidades es una línea recta, es decir, 


que v varía linealmente con y. 


El espesor de la subcapa laminar (ô), depende del grado de turbulencia de la cor- E 


riente, es decir, a mayor turbulencia o mayor Re, más delgada es la subcapa laminar: 


ó 1 
D .Re ví 


En todo caso el valor de ô, salvo en el flujo laminar, siempre equivale a una. 


pequeñísima fracción del diámetro (D) del tubo. 
2. "TUBOS" LISO, ONDULADO Y RUGOSO. 


Cuando las asperezas debidas a la rugosidad de la pared son cubiertas por la 


subcapa laminar se dice que la superficie de la pared se comporta como ES 
hidráulicamente lisa o simplemente lisa. Este tipo de flujo, en el que predominan los * 


efectos viscosos, se denomina Turbulento liso y en él, el factor de fricción es inde- 
pendiente a la rugosidad: f = f (Re). 


Subcapa laminar 


Pared del tubo 


Figuta VI1.18. Tubo liso. 
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f En la práctica, tubos fabricados con ciertos materiales tales como vidrio, plomo 
latón y PVC; diversos plásticos comerciales pueden presentar las mismas pérdidas de 
carga, idénticas a las que serían obtenidas en el caso de superficies lisas ideales 


Si el perfil medio de la superficie sigue una curva regular, la superficie puede ser 
ondulada. En la práctica se comportan así los tubos de Asbesto-Cemento. Este tipc de 
flujo se denomina Turbulento Intermedio o Turbulento de Transición, y en él, el fac- 
tor de fricción depende del efecto combinado del número de Reynolds (Re) y de la 
rugosidad relativa (e/D). 


t=f(Re,E€ /D) 


Figura VI1.19, Tubo ondulado. 


Si las rugosidades son muy grandes y extienden su efecto más allá de la subcapa 
laminar produciendo disturbios en el flujo, entonces se dice que la superficie es 
Hidráulicamente rugosa o simplemente rugosa. En la práctica se comportan así el con- 
creto, mampostería, fierro fundido, etc. Este tipo de flujo se denomina Turbulento 
O éste el factor de fricción (f) es independiente del número de Reynolds (Re), 

= E $ 


Subcapa laminar 


Pared del tubo 


Figura V11.20. Tubo rugoso. 


Como el espesor ô de la subcapa viscosa, en un tubo dado varía inversamente 
proporcional al valor de Re, un mismo tubo podrá comportarse como hidrodinámica- 
mente liso para valores de Re bajos y como rugoso para valores altos de Re; con 
valores intermedios de Re, para los cuales los valores de ó dan lugar a que los salientes 
de las protuberancias perforen la subcapa viscosa y sin embargo, éstas se encuentren 
recubiertas por ella, se podrá comportar como tubo ondulado. 


Es muy difícil definir y cuantificar completamente la rugosidad de las paredes de 


un conducto, ya que depende de la naturaleza y estado de la superficie; que evoluciona 
con la edad de la tubería; además de factores como la altura media de las irregula- 
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ridades de la superficie, la variación de la altura efectiva respecto de la altura media, la 
forma, distribución geométrica, la distancia entre dos irregularidades vecinas, etc. 


Puesto que prácticamente es imposible tomar en consideración todos estos fac- 


tores, se puede considerar que la rugosidad se exprese como: 


Rugosidad absoluta (e), es la altura media de las asperezas de la pared del con- 
ducto, como un promedio obtenido del resultado de un cálculo con las características 
del flujo, mas no propiamente por el obtenido como la media de las alturas determi- 
nadas físicamente de la pared en cada condición. 


Rugosidad relativa 5) es la relación que la rugosidad absoluta guarda con el 
diámetro del tubo. 

En la práctica se debe analizar la rugosidad de las paredes considerando: 

a. Material empleado en ia fabricación de los tubos. 

b. Proceso de fabricación de los tubos. 

c. Extensión de tos tubos y número de juntas. 

d. Técnica de asentamiento. 

e. Estado de conservación de las paredes de los tubos. 

f. Existencia de revestimientos especiales. 

g. Empleo de medidas protectoras durante el funcionamiento. 

Así por ejemplo, un tubo de vidrio evidentemente es más liso y ofrece condiciones 
más favorables al flujo que un tubo de fierro fundido. Una tubería de acero remachado 
opone mayor resistencia al flujo que una tubería de acero soldado. 

Por otro lado los tubos de fierro fundido por ejemplo, cuando nuevos ofrecen 
menor resistencia al escurrimiento que cuando han sido usados. Con.el uso dichos 
tubos se obstruyen, se oxidan y en la superficie pueden surgir tubérculos fenómeno de 


la corrosión, estas condiciones se agravan con el tiempo. 


Actualmente han sido empleados revestimientos internos especiales con el objeto 
de eliminar o aminorar los inconvenientes de la corrosión. 


Otro fenómeno que puede ocurrir en las tuberías es el depósito progresivo de 
sustancias contenidas en las aguas que forman capas adherentes (incrustaciones) y 
reducen el diámetro útil de los tubos alterando su rugosidad. Estas incrustaciones se 
producen en el caso de aguas muy duras con porcentajes elevados de ciertas im- 
purezas. 
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Tabla VII.1. Rugosidad absoluta e en tubos comerciales. 


MATERIAL e (mm) 
Tubos lisos, 
De vidrio, cobre, latón, madera (bien cepillada), acero nuevo soldado y con una 
mano interior de pintura; tubos de acero de precisión sin costura, serpientes in- 
dustriales, hule 0.0015 
Aluminio: nuevo 0.015 - 0.06 
usado 0.1 - 0.3 
Tubos de plástico: nuevos 0.003 - 0.03 
usados 0.03 -0.1 
Tubos industriales de š 0.025 
latón 
Tubos de madera 0.02a 1 
Hierro forjado 0.05 
Fierro fundido: nuevo 0.25 
con protección interior de asfalto 0.12 
oxidado 1a1.5 
con incrustaciónes 15a3 
centrifugado 0.05 
nuevo, con bridas o juntas de macho y campana 0.15a 0.3 
Fierro galvanizado 0.15 
Acero rolado, nuevo 0.05 
Tubos de acero soldado de calidad normal. 
nuevo 0.05 a 0.10 
Limpiado después de mucho uso 0.15 a 0.20 
con muchas incrustaciones 3 
con remaches transversales en buen estado 0.1 
Asbesto-cemento: nuevo 8% 0.025 
usado 0.03 
con protección interior de asfalto 0.0015 
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(continuación) 


Concreto centrifugado: nuevo 0.03 - 0.16 


en galerías, colado con cimbra rugosa de madera 10 


de acabado liso 0.025 - 0.2 
con acabado normal 1a3 
con acabado rugoso 10 
presforzado Freyssinet 0.04 
Galerías con acabado in- 
terior de cemento 15216 
Cemento liso 0.3 a 0.8 
no pulido tla2 
Mampostería: de piedra bien juntada 12a25 
de piedra rugosa, sin juntear 8a15 
5a3 


de piedra, mal acabada 


Cuando se proyectan instalaciones hidráulicas, los factores señalados anterior- 
mente son tomados en cuenta; en la Tabla VII.1, se muestran diferentes valores de la 
rugosidad absoluta de acuerdo a materiales y condiciones de uso. 


Para tomar en cuenta la corrosión de un conducto, se calcula la rugosidad et, que 
tendrá la tubería después de t años de servicio, considerando una relación lineal 
propuesta por Genijew (citado por CFE -16-). 


(VIL5) 


Et = €o + at 


En la que: 


£o = rugosidad del tubo nuevo, en mm. 


a = coeficiente que depende del grupo en que se clasifica el 
agua que va a escurrir, en mm/año, según Tabla Vil.2. 


t = número de años de servicio de la tubería. 


et = rugosidad de la tubería, después de t años de servicio 
en mm. 
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3. Fórmulas para el cálcuio de tuberías. 


Existe un número impresionante de fórmulas para el cálculo de tuberías, desde la 
esentación de la fórmula de Chezy en 1775, que representa la primera tentativa para 


` explicar en forma algebraica la resistencia a lo largo de un conducto, innumerables 


fueron las expresiones propuestas para el mismo fin. 


Tabla VIL2. Coeficientes a de la fórmula de Genijew 16). 


Grupo l 


Agua con poco contenido mineral que no ofigina corrosión. Agua con un peque- 
ño contenido de materia orgánica de solución de hierro. 


a varía de 0.005 a 0.55; valor medio: 0.025 


Grupo il 


Agua con poco contenido mineral que no origina corrosión. Agua que contiene 
menos de 3 mg/it de materia orgánica y hierro en solución. 


a varía de 0.055 a 0.18; valor medio: 0.07 


Grupo lil: 


Agua que origina fuerte corrosión y con escaso contenido de cloruros y sulfatos 
(menos de 100 a 150 mg/lt). Agua con un contenido de hierro de más de 3 mg/lt. 


a varía de 0.18 a 0.40; valor medio: 0.20 


Grupo IV 


Agua que origina corrosión, con un gran contenido de sulfato y cloruros (más de 
500 a 700 mg/lt). Agua turbia con una gran cantidad de materia orgánica. 


a varía de 0.40 a 0.60; valor medio: 0.51 


Grupo V 


Agua con cantidades importantes de carbonatos, pero de dureza pequeña per- 
manente, con residuo espeso de 2000 mg/t. 


a varía de 0.6 a más de 1. 


Aquí sólo se verán las que comúnmente se usan en México en cuestiones 
prácticas. 
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3.a. Fórmula de Darcy-Weisbach. 


De todas las fórmulas existentes para determinar las pérdidas de energía en lag 
tuberías. solamente la fórmula de Darcy-Weisbach permite la evaluación apropiada del” 
efecto de cada uno de los factores que afectan la pérdida de carga, señalados anterior. 
mente. La ventaja de esta fórmula es que puede aplicarse en todos los tipos de flujo 
(laminar, turbulento liso, turbulento de transición y turbulento rugoso), debiendo 
tomar los valores adecuados de f, Según corresponda. me 


De acuerdo con la fórmula 1V.12. 


L v? 
h =f 5 29 


Fórmula de Darcy Weisbach 


En la que: 
ht = Pérdida de carga por fricción, en m 
f = Coeficiente de fricción, sin dimensiones 


L = Longitud de la tubería, en m 


D = Diámetro de la tubería, en m 
v = Velocidad media, en m/seg 
g = Aceleración de la gravedad = 9.81 m/seg? 


El coeficiente de fricción puede deducirse matemáticamente en el caso de régi- 
men laminar; pero en el caso de flujo turbulento no se disponen de relaciones mate-. 


máticas sencillas para obtener su variación con el Número de Reynolds y/o con la 


rugosidad relativa (e/D). 


Para régimen laminar, el valor de f está dado por: 


64 


I= Re 


viis) 


Re tiene un valor práctico hasta de 2000, para que el flujo sea laminar. Se recuer- 
da que este régimen comúnmente sólo se presenta en flujos medios porosos (corrien- 
tes subterráneas en formaciones permeables y en redes de flujo en presas de tierra) y 
excepcionalmente en Laboratorios Hidráulicos bajo condiciones especiales. > 


En la zona crítica (2000 < Re < 4000, los valores de f son inciertos, ya que el flujo 
puede ser indistintamente laminar o turbulento, mostrando gran inestabilidad. 
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1 Para flujo turbulento, muchos Ingenieros Hidráulicos e Investigadores se han es- 


Í forzado en el cálcuio de f, tanto a partir de sus propios resultados como de los ob- 
tenidos por otros investigadores, para todas las tuberías (rugosas, lisas, etc.). 
| Tabla VIL3. Valores de la viscosidad cinemática para el agua. 
| Temperatura (°C ) v(m'/seg) Temperatura (*C) vim'/seg) 
| 5 1.52x 10% 30. 6.81 x 10% 
10 131 x 10% 40 0.66 x 10° 
15 1.14 x 10% 50 055x 10° 
20 1.01 x 10% 60 0.48 x 10° 
25 0.90 x 10% 80 0.37x 107 


El flujo turbulento, según se observó anteriormente, se divide en turbulento liso, 
turbulento intermedio (ondulado o de transición), y turbulento rugoso; para los cuales 
se establecen diferentes relaciones funcionales para determinar f. 


Determinación del factor de fricción (f). 


a) Para rugosidad artificial. 


Nikuradse citado por Torres Sotelo (31), realizó una serie de experiencias 
sucesivamente en tubos lisos y en tubos que habían hecho artificialmente rugosos, ob- 
teniendo verdaderas semejanzas geométricas entre tuberías de diferentes diámetros 
mediante rugosidades artificiales proporcionales a los mismos. Combinando adecuada- 
mente e y D, obtuvo seis valores de la rugosidad relativa desde 1/30 hasta 1/1014 y 
experimentó una gran variedad de Números de Reynolds (500 a 10%), para estudiar las 
características de la influencia cuantitativa de ambos parámetros adimensionales sobre 


el coeficiente de fricción. 


Para régimen turbulento en tubo liso, Nikuradse en 1932, obtuvo la siguiente 
fórmula. 


0.221 


f = 0.0032 + ——==5 
R237 


(VIL7) 


Fórmula Nikuradse 


la validez de esta fórmula alcanza valores de Re < 10°, sin rebasar Re < 3.24 x 10% en 
una extrapolación. 


Asimismo, Nikuradse trabajó con tubos de rugosidad artificial verificada en labora- 
torio, mediante granos de arena adheridos con diferente distribución sobre la superficie 
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interna del tubo. Producto de lo anterior, obtuvo la ecuación que lleva su nombre, 
válida para tuvos rugosos en la zona turbulenta: 


F= 2 log — 2 +1.74 (ViLe) 
Tabla V11.4. Tabla de valores para el coeficiente de fricción, en la fórmula de Darcy-Weis. 
bach (Ref.31). 
Régimen turbuiento liso. 
Pe 2,300 «4000 10% 2x10 aof 105 a10 ao 10% zx108 e08 10? 
i 0,0473 0.0400 0.0309 0.0258 0.0220 0.0180 0.0158 0.0137 0.0117 0.0104 0.0063 0.0081 
Régimen turbulento rugoso. l 
aD a 0.056 0.033 0.025 0018 0.01 0005 0.0033 0.0025 0002 10 .5x10% 210% 10% 
4 0.1005 0.0715 0.0507 0.0529 0.0455 0.0380 0.0304 0.0268 0.0249 0.0234 0.0197 0.0187 0.0138 00120. 
Régimen turbulento de transición. i 
Número de Reynolds (Re ) 
elD 5x10 10° 2x10% 3x10% 10 2x10? 4x105 10° 3x10? 10 
0.05 0.0758 0.0737 0.0726 0.0722 0.0717 0.0715 0.0715 0.0715 0.0715 0.0715 
0.025 0.0592 0.0562 0.0547 0.0541 0.0534 0.0532 0.0531 0.0530 0.0530 0.053 
0.01 0.0472 0.0431 0.0407 0.0398 0.0385 0.0382 0.0380 0.0380 0.0380 0.0380... 
0.005 0.0426 0.0376 0.0344 0.0332 0.0314 0.0308 0.0306 0.0304 0.0304 
0.002 0.0396 0.0338 0.0298 0.0280 0.0251 0.0243 0.0239 0.0236 0.0235 
0.001 0.0385 0.0324 0.0279 0.0260 0.0222 0.0210 0.0204 0.0199 0.0197 
0.0005 0.0379 0.0316 0.0269 0.0248 0.0203 0.0188 0.0179 0.0172 0.0169 
0.0002 0.0376 0.0312 0.0263 0.0240 0.0190 0.0171 0.0158 0.0147 0.0141 
10* 0.0375 0.0310 0.0261 0.0238 0.0185 0.0164 0.0148 0.0134 0.0126 
5x10 0.0375 0.0310 0.0260 0.0236 0.0183 0.0160 0.0143 0.0126 0.0115 
2x105 0.0374 0.0309 0.0260 -.0.0235 0.0181 0.0158 0.0140 0.0121 0.0105 
10% 0.0374 0.0309 0.0259 0.0235 0.0180 0.0157 0.0138 0.0119 0.0102 
5x108 0.0374 0.0309 0.0259 0.0235 0.0180 0.0157 0.0138 0.0118 0.0100 
10 0.0374 0.0309 0.0259 0.0235 0.0180 0.0156 0.0137 0.0117 0.0098 
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b) En tubos comerciales. 


1 
| 
La rugosidad de los tubos comerciales no es homogénea, razón por la cual es 
difícil de definir científicamente. Sin embargo, se puede caracterizar como un valor 
medio que, desde el punto de vista de pérdidas, es equivalente a una rugosidad unifor- 
memente distribuida. La detincion y factores que la gobiernan ya fueron descritos 
; anteriormente. 


La magnitud del factor de fricción (f), en tubos comerciales puede ser determina- 
da mediante las siguientes fórmulas, para lo cual resulta imprescindible definir previa- 
mente el tipo de flujo que se produce en la tubería, en las condiciones del problema 
que se trata de resolver. 


Para régimen turbulento en tubos lisos, Blassius partiendo de datos disponibles a 
principios de siglo sobre el rozamiento en tuberías, realizó experimentos en tubos de 
cobre, plomo y latón; estas investigaciones unidas a las de Saph y Schoder en 1911, 
determinaron la siguiente fórmula. 

= 0.3164 Re 925 (ViL9 ) 
Fórmula Blassius 


al sustituirla en la ecuación de Darcy-Weisbach, resulta hi ~ v!75 Esta fórmula puede 
ser ser utilizada en régimen turbulento liso, para valores SOTEN entre 4 x 10° y 
10° para el Número de Reynolds. 


En laterales de riego por goteo o microaspersión se ha comprobado la utilidad de 
esta fórmula en valores de: 


3x107<Re<4x10* 


Igualmente para tubos lisos, se tiene la fórmula de Waters y Keller, 


0.13 


L= Re 0172 


(VIL10) 


Fórmula de Watters-Keller 


Recomendada en laterales de rizgo por goteo y microaspersión para valores de 


107 < Re < 10”. Al sustituir la anterior ecuación en la de Darcy-Weisbach, resulta ht ~ 


2.a. Fórmulas logarítmicas de resistencia 


e Para régimen turbulento liso. 
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Re ví Otra expresión explícita de f, cuyas características son su exactitud y un tanto su 


=21 s 
vi “9 3551 Viy | sencillez, es la de Swamee y Jain. 
0.25 
E z —— A VH-16 

Karman-Prandtl f [ A ( e/D N 5.74 DÍ ( ) 
e Para régimen turbulento de transición. 5 3.7 peo? 

E 251 

T 9 R, J7 + 371D ) (Vilt2) (Swamee y Jain) 


McEnroe (20) en sus comentarios al artículo "Hydraulic Friction Factors for Pipe 
Flow" de Kamand , menciona que a mediados de la década de los 70's, fue necesario 
evaluar el factor fricción (f) de la ecuación de Darcy Weisbach; usando el diagrama de 
Moody o bien resolviendo la fórmula de Colebrook-White (VIl-12) iterativamente (tan- 
teos). Esta gran limitante es lo que ha hecho, a pesar de sus reconocidas limitaciones 
es lo que ha hecho, a pesar de sus reconocidas limitaciones teóricas, que las 
ecuaciones de Hazen Williams (1V.13) y de Manning (VIl.21), para determinar pérdidas 
de carga por fricción en tubérias, aún en la actualidad, sean de un uso muy 
generalizado, ya que pueden ser resueltas sin interpolaciones gráficas o iteraciones 
:tediosas, ya que sus coeficientes de fricción pueden ser considerados constantes. 
Tratando de reducir o eliminar este impedimento al uso de la ecuación de Darcy-Weis- 

«bach (1V.12 ), Swamee y Jain desarrollarón una aproximación explícita de gran 
precisión, a la ecuación de Colebrook-White, esta ecuación es la Vil-16. 


White-Colebrook 


e Para régimen turbulento rugoso. > 
4 E 
7 = 2 log (3.71 D/€ ) (Vil13) 


Karman-Prandtl Ñ 

3 

En las ecuaciones VI!-11 y Vil-12, f aparece en forma implícita, es inconveniente , 

que se ha tratado de obviar buscando fórmulas explícitas en f. Son varias las soluck» 

nes encontradas entre las que destacan las fórmulas de Jain debido a su faciado 
cálculo, así como el grado de exactitud. 


Jain (citado por -31-) propone las siguientes fórmulas: 


ro En la cual: 


e Para régimen turbulento liso. Bs 
1 a e f = Factor de fricción de Darcy - Weisbach 
y = 1.8 log Re ~ 1.5146 (viid) ; 


= Rugosidad absoluta 


esta fórmula presenta un error máximo de + 1% respecto a la fórmula de Karrin- ; 


D = Diámetro de la tubería 
Prandtl (VIl-11), para valores: 5 x 10? <Re< 10°. 


: . a Re = Número de Reynolds 
Para régimen tubulento intermedio (transición). 


1 € 21.25 


Esta ecuación explícita, aproxima muy bien a la ecuación implícita de Colebrook- 
F = 1.14 — 2 log (5 +03) (ViL15) * 
e eN 


e White, con una sobreestimación de no más del 1% dentro del rango de interés práctico. 


$ -2 3 ; 8 
107 < /D < 10 5x10" < R 1 
con un error máximo de + 1% respecto a la fórmula de White Colebrook pa e y eS 


para el campo de aplicación definido por: McEnroe (20), recomienda el uso de la ecuación de Darcy-Weisbach (IV.12) con 


z is la fórmula del factor de fricción de Swamee y Jain (VII-16), para evaluar las pérdidas de 
10 Te y 5x109 <Re < 107 y (v ), pa p 


“-* — Kamand Fadi Z. (1988) "Hydraulic friction factors for pipe flow”. Journal of Irrigation and Drainage En- 


pero el error máximo es de sólo + 0.5% para los valores normales. gineering A.S.C.E. VoL114. No. 2 Mayo 1988 p.p. 311-323. Paper No. 22441. New York. 


-5 € -4 4 ei 3 
1 <= E 
0 D < 10 v 10°< Re <10 **  Swamee, P.K. and Jain, A.K. (1976). "Explicit equations for pipe flow problems". J. Hdr. Div., A.S.C.E,, 


102(5), p-p. 657-664. 
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carga por fricción en los flujos turbulentos (lisos, transición y rugosos), en tuberías. 
Donde el flujo es en forma obvia totalmente rugoso, tal como el que se presenta en 
materiales como concreto o acero corrugado, la ecuación de Manning, también puede 
ser usada. McEnroe, con esta situación no ve justificación para continuar usando la 
ecuación de Hazen Williams y recomienda que sea abandonada. 


La determinación de f también puede hacerse gráficamente. En 1944, L.F. Moody 
considera las fórmulas VIl-11, 1? y 13, dibujó su Diagrama Universal de pérdidas de 
carga. Es confiable si se aceptan arrores inferiores al 15% en cálculos de diseño sabre 
el rango completo mostrado en la Gráfica VII. 1. Puede ser utilizado para conductos cir- 
culares y no circulares y también para flujos en canales abiertos (en los dos últimos 
casos se cambia D por 4r -radio hidráulico-). 


La Gráfica VIl.1, denominada como Diagrama Universal de Moody, muestra la 
variación del factor de fricción de Darcy - Weisbach (f), con el número de Reynolds Ra, 
dada por la ecuación de Colebrook-White (VIl-12), para la región de transición para 
cierto número de valores de rugosidad relativa (e/D). El diagrama muestra también la 
curva para tuberías lisas y el valor mínimo de f para cada valor de e/D, de conformidad 
con las ecuaciones de Prandtl - Von Karman (ecuación VII.11, y VIIl.13 respectiva- 
mente). La línea de puntos, que indica el límite práctico superior de la región o zona de 
transición la sugirió Rouse (citado por -18-) y se define mediante la ecuación. Vl.17. 


Re = 4002 10g (3.71 2) (ViL17) 


cuando el valor de Re dado por (v D/», es mayor que el dado por la ecuación VIl.17, se 
puede utilizar el valor mínimo de f dado por la ecuación VIl-13. 


La relación de f y Re para flujos laminares es una línea recta en papel logarítmico y 
se muestra a la izquierda del diagrama de Moody. En la región o zona crítica donde el 
número de Reynolds se ubica entre los valores de 2000 a 4000, el flujo puede ser 
laminar o turbulento y no hay método o fórmula para determinar las condiciones del 
flujo en esa zona. Para actuar con seguridad, por lo común se considera recomendable 
suponer que el tipo de flujo que dé el valor mayor de f es el que prevalece. Esto quiere 
decir que se debe suponer que el flujo será turbulento, siempre que el número de 
Reynolds sea mayor que 2000. Probablemente, para el diseño en la región crítica, sea 
seguro utilizar valores de f correspondientes un Re de 4000. 


El diagrama de Moody puede ser utilizado para resolver prácticamente todos los 
problemas sobre resistencia al fiujo en conductos. Sin embargo, muchos de los 
problemas necesitan interacciones y repeticiones de cálculos ya que el diagrama de 
Moody es esencialmente un diagrama de pérdidas de carga. 


Hay tres tipos básicos de problemas que se encuentran para los cálculos de flujos 
en conductos. 
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1. Pérdida de carga. Dados: Q, L, D, v, e; encontrar: hy 
2. Gasto o velocidad. Dados: hr, L, D, v, e; encontrar: Q ó v 
3. Diámetro. Dados: hr, Q, L, v, e; encontrar: D 


En los tres problemas, el paso considerado como fundamental consiste en la 
identificación de f como una función de las propiedades del fluido, el tamaño y la 
rugosidad del tubo, así como la variable de flujo. 


El problema (1) es el único a cuya solución se ajusta bien al diagrama de Moody. 
Para calcular el gasto, velocidad y el diámetro, se tienen que hacer iteraciones, ya que 
v y D están en ordenadas y en abscisas en el diagrama. 


Si se está interesado en la solución de un único problema ya sea de flujo o de 
tamaño, se pueden hacer tanteos respectivamente, utilizando el diagrama de Moody. 
Pero si hay que resolver un gran número de este tipo de problemas, se puede rediseñar 
el diagrama para aislar la incógnita. 


El primer problema de flujo en conductos es el de pérdidas de carga y se resuelve 
rápidamente haciendo una selección de f directamente de la Gráfica VI!.1, usando valo- 
res de Re y e/D calculados a partir de los datos. Como se muestra esquemáticamente 
en la Figura VII.21 (a), se desplaza uno hacia arriba en el diagrama, a lo largo de la línea 
dada de Re hasta intersectar la curva para la condición especificada de rugosidad. En- 
tonces, desplazándose horizontalmente hacia el lado izquierdo de la'escala se lee f. La 
pérdida hr se calcula entonces de la ecuación de Darcy-Weisbach. 


El segundo problema para una solución directa para el gasto Q, la forma ade- 
cuada de la ecuación de Darcy-Weisbach, es:: 


[2go] 1 _ Mm 
L'/D pa f% 
DY 


v2 
v VD n D% |2għ 
y Re f t= f => | L 


(VIL18) 


(Vi.18.2) 


Donde: L' = L + la = Longitud equivalente de tubería, según el monto de 
pérdidas menores. 


Por tanto, Ref"? puede calcularse en términos de las cantidades conocidas. En- 
tonces, si f se presenta como una función de Re 12 es posible su determinación direc- 
ta, la cual puede llevarse a cabo, mediante una escala auxiliar de Re 1%, sobre un 
diagrama de f en función de Re, en la forma indicada esquemáticamente en la Figura 
VII.21(b). Para usar esta escala hay que desplazarse hacia abajo en el diagrama, como 
se indica por las líneas punteadas y las flechas, para el valor de Re {2 calculado de la 
ecuación VIl-18 a. De la intersección con la curva para la condición dada de rugosidad, 
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se desplaza horizontalmente hasta la escala del lado izquierdo para allí leer f. Con f 
conocida, se calcula v, de la ecuación VI!-18 y Q de la ecuación de continuidad. 


En el tercer problema, para encontrar una solución directa para el diámetro del 
tubo en sección circular, se usan las ecuaciones de continuidad y de Darcy-Weisbach 
para así obtener: 


1p2 y 
D= Pl x p=Np% (ViL19) 
1 g 
v“v_4 jgh Q , 
y rt |EN (ViL19a) 


Aquí Re pa puede calcularse por medio de las cantidades proporcionadas como 
datos. En este caso, se puede determinar f directamente, usando una escala auxiliar de 
Re f''S como se ilustra en la Figura VI1.21 (c) y el diametro D puede calcularse a partir de 
la ecuación VIl-19, el valor obtenido se compara con los diámetros comerciales, de 
acuerdo al material, escogiéndose el diámetro inmediato superior y haciendo un 
recálculo de las características hidráulicas del problema, englobado en el primer tipo. 


El dia rama del factor de fricción en la Gráfica VIl-1, tiene superpuesta la escala 
para Re 12 sobre la parte (a) y la escala Re f 1/5 superpuesta sobre la parte (b). Por 
tanto esta fi igura puede usarse para los tres diferentes cálculos básicos de flujos en 
tuberías. 


3.b. Fórmula de Chezy. 


Esta fórmula fue el intento más antiguo para expresar algebraicamente la pérdida 
de energía en los conductos, motivo por el cual es origen de la gran mayoría de 
fórmulas, tiene la ventaja que el coeficiente de Chezy (k) ha sido obtenido por un 
sinnúmero de investigadores, entre ellos Manning, Gangúillet y Kutter, que expresaron 
ta rugosidad no sólo por la altura de las asperezas (e), sino por su efecto global en el 
movimiento. Originalmente esta fórmula fue deducida para el escurrimiento del agua en 
canales, según la presentación: 


v=k vrs (VIL20) 
Si en esta fórmula se sustituye r por g D y s por m , el valor de ht es dado por: 
_4L y2 
h = E D” (VIL20.a) 
FORMULA DE CHEZY 


En la que: 


234 


Ref!” 


eanejas pepisobny 


0.006 ua 
0.000,05 


AUI. 
RN 
OE AVITI 


2346 8 
AN TTS 
ima m 


A 
i 
5 


iN 
2 


<l 


2346810 


SU 
Hert TT 


2456 8100 


“e mi’ 
> AHY 
o] HA 
-+ en 
S H e 
à HAY VII Ha 
> A 5 
jad £: 
co 277 MM a 
s A ¿AU 
š AAA 
m HA 
N EZE OS S 
e MEE A DE 
£ T A 
Eo 2m 
2 || 
E [0 
o T 
H 
DA ry 
O A 


} U0199114 OP 101984 


235 


Tubos lisos 
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Gráfica VII,1, Factor de fricción en términos del número de Reynolds y de la rugosidad relativa. Ref. {8). 
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Figura Vil.21. Diagrama que ilustran la determinación directa de f para los tres tipos de problemas de 
fiujo en tuberías: a) Solución para hf; b) Solución para Q; c) Solución para D. 
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hi = Pérdida de carga por fricción, en m 
k = Coeficiente de Chezy, en m'?/seg 
= Longitud de la tubería, en m 
D = Diámetro de la tubería en m 
v = Velocidad media en el conducto, en m/seg. 


De aquí se observa que la fórmula de Darcy-Weisbach, es otra forma de la de 
Chezy, estando relacionados los coeficientes de rozamiento, como sigue: 


89 
f=-=2 
k 2 
La expresión de Kutter para el coeficiente de Chezy (k), según Sotelo (26), es: 
100 vr 
= Vit.20.b 
k m+ vr ( ) 


Donde: 
r = radio hidráulico, en m 


m = coeficiente adimensional, que depende del material de que 
está construido el tubo, según Tabla VII.S. 


3c. Fórmula de Manning. 


Manning adaptando el coeficiente de rugosidad de Gangúillet y Kutter, llegó a la 
siguiente expresión para el coeficiente de Chezy: 


k = ce p 1/6 
Que sustituyendo en la Fórmula (Vil.20), se tiene: 
Donde: 


c=1 m/seg. para el sistema métrico 


c = 1.486 "seg. para el sistema inglés 
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Esta es la presentación que comúnmente se usa en canales. Sustituyendo r por 
D/a4, se transforma en la expresión más convenientemente aplicable a tuberías, así se 
tiene en el sistema métrico: 


es 1 Dia ve 0397 12% . ve 
v= 5 q) A si 
Si se sustituye a s por hi/L: 
= 0397 pæ E )? por lo que: 
n L 
2 v? 
hi = 6.345 n D L (VIL21) 


- FORMULA DE MANNING 
En la que: 
ht = Pérdida de carga por fricción, en m 


n = Coeficiente de rugosidad de Manning, que depende del 
material de que está construida la tubería, adimensional. 


L = Longitud de la tubería en m 
D = Diámetro de la tubería en m 
v = Velocidad media en el conducto, en m/seg. 


En esta fórmula el valor de "n" aumenta a medida que el grado de rugosidad es ' 
mayor. Los valores de n más comunes para tuberías se presentan en la Tabla No. VII.5. 


Esta fórmula tiene efectividad en tubos de rugosidad alta y en flujos turbulentos 
(Números de Reynolds grandes), comúnmente se usa también en canales. 


3.d Fórmula de Hazen-Williams. 


Esta fórmula es resultado de un estudio estadístico cuidadoso, en el cual fueron 
considerados los datos experimentales disponibles obtenidos con anterioridad por un 
gran número de investigadores y con datos de observaciones de los propios autores. 


La expresión de esta fórmula es la misma de la ecuación IV.13, detallada anterior- 
mente. 


v 1.852 
h = OB L Fórmula de Hazen-Williams 
0.355 CH D ~ 
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Donde: 
TABLA VILS. Valores de los coeficientes para las fórmulas de Hazen-Williams (CH), Man- 


Cy = Coeficiente de Hazen-Williams, que depende del material del tubo - ping (n) y Kutter (m), de acuerdo con el material de que está constituido el tubo (Ref -26-). 


según Tabla VII.5, adimensional. MATERIAL Ch n m 
7 : 60 ¡A 
Los exponentes de la fórmula fueron establecidos de manera que resulte con las ER 
menores variaciones del coeficiente numérico CH, para tubos del mismo grado de Acero con juntas lock ed 
rugosidad. En consecuencia, el coeficiente CH es, en cuanto sea posible y practicable, pat:(iuevo) 
una función casi exclusiva de la naturaleza de las paredes. É Acero galvanizado 125 0.014 
Esta fó | pli bl . (nuevo y usado) 
sta fórmula es aplicable a flujo turbulento intermedio y ru ¿ 
ier ti ¡ : rugoso, así como : Acero remachado 110 0.015 a 0.016 
cualquier tipo de conducto (libre o forzado), o material. Sus límites de aplicación sonde ; (nuevo) 
los más amplios con diámetros de 5 a 350 cm. 
: Acero remachado 85 
l La fórmula de Hazen-Williams, siendo una de las más perfectas, requiere para su j (usado) 
aplicación provechosa el mayor cuidado en la adopción del coeficiente CH. La solución į Acero soldado o con 120 0.012 a 0.013 
negligente de este coeficiente o la fijación de un valor medio invariable, reduce mucho | mae a ; 
la precisión que se puede esperar de tal fórmula. Los valores de Ch vienen en la Tabla i y 
VIL5. E ¿ Acero soldado o con 20 
remache avellanado y 
: añ butid d 
Para tubos de fierro y acero, el coeficiente CH es una función del tiempo, de modo | embutido (usado) 
Sr > valor debe ser fijado teniéndose en cuenta la vida útil que se espera para la” į Acero sin costura (nuevo) 5 
tuberia. 
Acero sin costura (usado) 0.35 
3.e Fórmula de Scobey: Acero soldado con reves- 130 
: timiento especial (nuevo 
Para el cálculo de pérdidas de carga en tuberías principales y laterales de riego SEA 
por aspersión, se utiliza comúnmente la fórmula siguiente, que es la misma (IV.14): Fierro fundido limpio 13 0.013 0.25 
: 3 y1 (nuevo) 
= 0.002587 Ks po L {Fórmula de Scobey) Fierro fundido sin incrus- 110 0.275 
taciones (usado) 
Donde: Fierro fundido con incrus- 20 0.35 
taciones (viejo) 
K = Coeficiente de Scobey que depende del material del conducto, Plástico (PVC o PE) 150 0.007 a 0.009 
adimensional. 
Asbesto-cemento (nuevo) 135 0.01 
Los valores comúnmente recomendados para el coeficiente de Scobey y que Cobre y latón 130 
toma en cuenta las pérdidas de carga singulares que se producen por los coples 
rápidos y derivaciones propias de los laterales, son: Conductos con acabado 100 0.10 
interior de cemento 
Ks = 0.42 (tubos de acero galvanizado con coples) pulido 
Ks = 0.40 (tubos de aluminio con coples) Concreto, acabado liso 130 0.20 
Ks = 0.36 (tuberías de acero nuevos) Concreto, acabado 120 (CONTINUA EN LA 


Ks = 0.32 (tubos de asbesto-cemento y plásticos) 
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SIGUIENTE PAGINA) 
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(continuación) 
Concreto monolítico, 0.010 a 0.011 
colado con cimbras des- 
lizantes (D > 1.25 m) 
Concreto monolítico 0.014 a 0.015 
bien cimbrado y sin pulir 
(Idem) 

Concreto monolítico 0.011 a 0.0123 
bien cimbrado y pulido 
(Idem) 


Concreto con acabado 0.015 a 0.17 a 


tosco (D > 1.25 m) 
Concreto con juntas de 0.015 a 0.012 
macho y campana 

(D > 0.8m) 

Concreto con juntas tos- 0.0125 a 0.014 
cas (D > 0.5 m) 
Concreto con juntas tos- 0.014 a 0.017 
cas (D > 0.5 m) 


Tubos de barro 110 0.011 
vitrificado (drenes) 
Túneles perforados en 0.025 a 0.040 
roca sin revestimiento 


Madera cepillada o en 120 0.0105 a 0.012 0.10 


duelas 


7.7.2. Pérdidas localizadas o menores. - 


Las tuberías de conducción que se utilizan en la práctica están formadas general- 
mente por tramos rectos y curvos para ajustarse a los accidentes topográficos del te- 
rreno, así como a los cambios que se presentan en la geometría de la sección 
(transiciones, reductores o ampliadores) y de los distintos dispositivos para el control 
de las descargas (válvulas, compuertas). Estos cambios originan pérdidas de energía 
distintas a las de fricción (por lo general menores), con localización en el sitio mismo 
del cambio de geometría o de la alteración del flujo. Tal pérdida se conoce como pérdl- 
da localizada o menor, su magnitud por lo general se expresa como un porcentaje de 
la carga de velocidad donde se produce la pérdida. La fórmula general de pérdidas lo- 
calizadas o menores (hx) según la fórmula 1V.15., es: 


2 
v 
hx = Kx — 
X= igg 


A continuación se presentan las principales. causas que originan las pérdidas 
localizadas, con sus valores K, de acuerdo con el tipo de perturbación. 
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1. Pérdida por entrada. 


A la entrada de las tuberías se produce una pérdida por el etecto de contracción 
ye sufre la vena líquida y la formación de zonas de separación comparable a la que se 


jeno en un orificio, el coeficiente Ke depende principalmente de la brusquedad con que 


l se efectúa la contracción del chorro. 


Si H es la carga hidrostática que produce el gasto, v la velocidad media en la 
tubería y C el coeficiente de gasto, se tiene: 


1 v? 
v=C v2gH,H=-=5 — 
C g 
Como: 
H=he+tw 
Se tiene: 
2 2 2 
V phasi Vo pes harj i 
g c? 2g c? 2g 
y? 
G he = Ke 5g (Vil.22) 


he = Pérdida de carga por entrada. 


1 
tor Ed 


Ke = 0.04 


min. 2.50 Ke=0.78 Ke =0.5 Ke = 0.23 


c) Ligeramente d) Abocinada 


redondeado 


a) Entrante b) Aristas rectas 


Figura Vil.22. Tipos de entrada en tuberías (Valores de ke). 
2. Pérdidas por rejilla 


Con objeto de impedir la entrada de cuerpos sólidos a las tuberías, suelen 
utilizarse estructuras de rejillas formadas por un sistema de barrotes o soleras verticales 
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regularmente espaciadas, que se apoyan sobre miembros estructurales, dichas rejillas 
obstaculizan el flujo y producen una pérdida de energía. 
i 2 


v 
h=K 2g (ViL23) 


- Pérdidas por rejilla. 


De acuerdo con las condiciones del flujo y rejillas, se puede obtener una 
aproximación media para K, con la fórmula de Creager: 


K: = 1.45 — 0.45 E-E? 


E (VIL23.2) 


Donde: 


K: = Coeficiente de pérdida por rejilla, adimensional 


An = Area neta de paso entre las rejillas, en m? 


Ab = Area bruta de la estructura de rejillas, en mê 


Se aclara que, al aplicarse esta ecuación en la fórmula VII.23, la velocidad v es la 
velocidad neta a través de las rejillas. 


Dimensión del área bruta 


INS 


Figura VI1.23. Pianta esquemática de rejillas. 


3. Pérdida por ampliación de la sección 


Esta se origina al producirse una ampliación de la sección transversal del tubo. La 
ampliación puede ser brusca o gradual. de 
gri 
Ampliación brusca 
2 


hab = Kab L 


T (VIL.24) 


Pérdida por ampliación brusca 
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En la que: 


Kab es un coeficiente que depende de la relación de áreas de la 
sección transversal antes y después de la ampliación. La 
velocidad que se toma en cuenta es la de aguas arriba 
(diámetro menor). 


Kab = 2.11 0921/42) (VIL.24. a) 
con un coeficiente de determinación: Ê =0.91 


Ampliación gradual (difusores cónicos). 
V1 


hag = Kag 2g (VI1.25) 
Pérdida por ampliación gradual. 

En la que: 
Kag = Ca E - 14 (VIL25 a) 
Esta fórmula incluye los resultados de Gibson. 

Donde: 


Ca es un coeficiente que depende del ángulo 8 del difusor, como 
se indica a continuación. 
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a amm in ade 


Figura VIL.25. Ampliación gradual en tubería. i figura VII.26. Reducción brusca en tubería. 


ape 


15° 20° 30° ag so 60 90 oyo 
Kb. 
0.30 0.40 0.7 0.9 1.0 1.1 11 
a “Reducción gradual. 
(Según -26-) . 
2 
4. Pérdida por reducción de la sección. ho = vz 


En este caso se produce un fenómeno de contracción semejante al de entrada a 
la tubería. La reducción puede ser brusca o gradual. g 


Reducción brusca. 04 
neke E (ViL26) 
rb = Arb 2 g a 


Pérdida por reducción brusca. 


(según Kisieliev): 


Siendo: 


v2 = velocidad media en el conducto de menor diámetro (aguas 
abajo). 


Krb = Coeficiente que depende de la relación de diámetros de 


los conductos, como a continuación se indica (según Kisieliev). . į Figura VI.27. Reducción gradual en tubería, 


Valores 4aS” T 15° 

$ (de o 

Valores | 0.005 0.22 
0.06 

doky |" 


Como una aproximación se puede utilizar la relación funcional de carácter ex. 
ponencial, obtenida por medio de la técnica de regresión: 


Keb = 0.74 e 7 (D2/D1) (ViL26.a) 


con un coeficiente de determinación: 


É = 0.83. 
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Pérdida por reducción gradual 


Si bien en este caso la pérdida es inferior a la de la ampliación, dependiendo de la 
į brusquedad con que se efectúa la contracción, el coeficiente de pérdida (Krg), está 
supeditado al ángulo 8 con que ésta se produzca, de acuerdo con la tabla siguiente 


5. Pérdida por cambio de dirección. 


Si en un cambio de dirección se visualiza el flujo, se observa que los filetes tien. 
den a conservar su movimiento rectilíneo en razón de su inercia. Esto modifica la 
distribución de velocidades y produce zonas de separación en el lado interior y aumen. 
tos de presión en el exterior. 


El cambio de dirección puede verificarse con codo (arista viva) o con curva. 
Cambio de dirección con codo (Arteaga -1-). 


y? 
he, =Kc, 29 (VIL28) 


Pérdida por cambio de dirección con codo. 


En la que: 
v= Velocidad media en la tubería, en m/seg. 
Ko =C JE coeficiente de pérdida por cambio de dirección 
con codo. 

Donde: 


C = Coeficiente cuyo valor comúnmente se adopta igual a 0.25 


A = Angulo de la deflexión en grados. 


Figura VI(.28. Cambio de dirección con codo en tubería. 


Cambio de dirección con curva (Arteaga -2-). 
2 


Y 


= Koa zo (viL.29) 


hez 


Pérdida. por cambio de dirección con curva. 
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En la que: 
v. = Velocidad media en la tubería, en m/seg. 
Kc, = C2 7 = coeficiente de pérdida por cambio de dirección 
con curva (Federhoter). 

Donde: 


C2 = Coeficiente que depende de la relación del radio de ta 
` curva (Re) con el diámetro del tubo (D). 


COn 
eee 


y = Coeficiente que es función del ángulo de la curva (8). 


Figura VI1.29. Cambio de dirección con curva en tubería. 


6. Pérdida por bifurcación. 


La pérdida de carga en una bifurcación de conductos, depende de numerosos 
factores: dirección del escurrimiento, diámetro de las diversas ramificaciones, del án- 
gulo a que forman entre ellas, del redondeo de las juntas entre las diversas ramifi- 
caciones, etc. 


La bifurcación puede ser por unión, cuando confluyen dos corrientes en una, o 
por separación, cuando se divide una corriente en dos. La pérdida de carga es mayor 
en la unión que en la separación (Figuras VII.30 y VIl.31), en ambas se expresa como 
un porcentaje de la carga de velocidad. 
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Para las necesidades de la práctica, como primera aproximación se puede 


emplear la siguiente fórmula: 
2 


= Y Vit. 
hb Kb 27 (VIL.30) 


Pérdida por bifurcación. 


Donde: 


v = Velocidad media de la rama en la que circula el gasto total. 


kb = Coeficiente de pérdida por bifurcación. 


Para: 
a = 90°, Kb = 0.5 
a = 45”, Kb = 0.25 


Figura VI1.30. Bifurcación por separación. 


Para: 
a = 90°, Kb = 1.0 
a = 45%, Kb = 0.5 


Figura VII.31. Bifurcación por unión. 


7. Pérdida por válvulas. 


Las válvulas pueden ofrecer una gran resistencia al flujo. De la misma forma si 
están totalmente abiertas habrá una pérdida de carga sensible, debida a su propla 
construcción. 


Los coeficientes de pérdida por válvula varían de acuerdo con el tipo y con las 


distintas aberturas, deben ser proporcionados por los fabricantes. Los tipos de válvulas ; 


más comunes son: de compuerta, de grifo o esféricas y de mariposa. Las pérdidas de 
carga por válvula se obtienen de acuerdo con ta fórmula VI1.31.. 
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ha = Ko 5 (VIL31) 


En la que: 
v = Velocidad media en el conducto de llegada, en m/seg 


Ka = Coeficiente de pérdida por válvula, que depende del tipo y 
de la relación de áreas efectivas, de la abertura de paso, entre la 
de la tubería de sección circular. 


Valores de Ka para válvulas de compuerta. 


Para la válvula totalmente abierta el valor de Ka puede variar de 0.1 hasta 0.4 con- 
forme a las características de fabricación. Los experimentos de Weisbach llevaron a los 
siguientes resultados relativos a válvulas de compuerta parcialmente abiertas. 


Valores de Ka en válvula de compuerta (según -26-) 


ei ue oran oo eros | 


EN es Tæ relación d de áreas A de la abertura de paso y ia de la 
tubería de sección circular. 


HAITI PIAVIRRRN 


y A 


"H apiitt 
Y À 
Nw 


SSSSS 


PA OULULLA 


En válvulas de compuerta completamente abiertas, para 
determinar el valor de KG se puede utilizar como aproximación 
la siguiente expresión obtenida por la técnica de regresión 
potencial de curvas recomendadas por diferentes autores en función del diámetro. 


(VIL31 a) 


| 


Ka = 0.06 0997 
con un coeficiente de determinación: Y = 0.85 
Valores de Ka para válvulas esféricas o de Grifo. 


Los coeficientes de pérdida para válvulas esféricas dependen del ángulo de aber- 
tura 6 (según -26-). 


Figura Vil.32. Válvula de grifo. 


ce 


(ver Figura VII.32.) 
Valores de Ka para válvulas de mariposa. 


El coeficiente de pérdida para válvula de mariposa depende del ángulo ô de aber- 
tura. Para cuando está totalmente abierta, se puede utilizar como aproximación ta 
siguiente expresión para el coeficiente KG, obtenida por la técnica de regresión poten- 
cial aplicada a curvas recomendadas por diversos autores, en función del diámetro. 

Ka = 0.1301? (VIL.31.b) 


con un coeficiente de determinación rÊ = 0.88 


Figura VII.33. Válvula de mariposa. 


Para válvulas completamente abiertas, utilizando la misma técnica que las 
anteriores, para Ka, se tienen: 


a. En válvulas de globo 


Kg = 3.39 0028 (VIL31.c) 
con un coeficiente de determinación: ê = 0.9 
b. En válvulas de retención (Check). 

Ka = 17.92 e 583D (VIL31. d) 
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con un coeficiente de determinación Y = 0.94 
c. En válvulas de pie con pichancha: 
KG = 1.8D%8 (VIL31. e) 


con un coeficiente de determinación ê = 0.99 


d. En válvulas alfalferas (según datos obtenidos de gráficas proporcionadas por 
Waterman, Co.) 


Ka = 1.88 Q0-2575 p-2.4676 (VIL31f) 
con un coeficiente de determinación r? = 0.9977, 
: obtenida para válvulas de 4" a 18" de diámetro. 
¡ 8. Pérdida por salida. 5 
2 
Esta pérdida vale: hs = ks dee al (VIL32) 
Ss al 
Ai — —. V; 
v2 


Persa k 


2 
Z Lrs- 
al e” 


Figura VI1.33'. Pérdida por salida 
Si la descarga es libre: 


Para: As = A1 


9. Método de las longitudes equivalentes. 


Un método relativamente reciente para tomar en cuenta las pérdidas localizadas, 
es el de las longitudes equivalentes de tuberías. Un conducto de este tipo que com- 
prende diversas piezas especiales y otras características bajo el punto de vista de pér- 
didas de carga, equivale a una tubería rectilínea de mayor extensión. 


El método consiste en sumar a la extensión real de tubo, para simple efecto de 
cálculo, extensiones tales que correspondan a la misma pérdida de carga que 
ocasionarían las piezas especiales existentes en la tubería. A cada pleza especial cor- 
responde una cierta longitud ficticia y adicional. Teniéndose en consideración todas las 
piezas especiales y demás causas de pérdida, se llega a una longitud virtual de tubería. 
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A AN A A A AS A A A UN A A A A na A aaa A A A A A o aii 


1.8 
2.4 
3.2 
4.0 
4.8 
6.4 
8,1 
32.0 
45.0 


liviana pesado 
25.0 


+8 ¿5279-88 o E 


dere- dere- 


tubera ten- 
ción 


ti 
1.8 
2.1 
2.7 
3.2 
5.2 
18,0 
24.0 
28,0 


Válvula Sanda Válvula Válvula 
e 
0.5 
11.8 1.0 
1.9 
6.0 
75 
11.0 


5.8 

17.0 
52.0 
80.0 


1,4 
2.8 
4.3 
13.0 
18.0 
22.0 


Té 
salida salida de pie 


ulo directo lateral bilateral 


ta 


Té 
1,4 
2.8 
4.3 
13.0 


22.0 


0.4 
0.9 
1,3 
4.3 
7.3 


ña 


de 

án: 
abierta abi 
4.9 
8.7 3.8 
13.4 8.7 
21.0 10.0 
87.0 34.0 
120.0 80.0 


0.1 
0.3 
0.4 
1,4 
2.4 


0.5 
1.0 
19 
8.0 


45 normal 
0.2 0.2 
0.3 0.5 
0.5 0.8 
15 3,5 


0.7 
1.0 
3.3 


Curva Curva Curva Entrada Entrada Válvula Válvula Válvula Té 
0.4 


0.3 
0.5 
0.8 
2.4 


0.3 
0.8 
0.9 
3.0 


0.7 
1.3 
47. 
20 
8.4 


medio corto 
0.8 
4,4 
47 
28 
55 


41 


largo 
0.4 
0.9 
13 
21 
4.3 


11/2 
21/2 


3/4 
* Los valores indicados para válvulas tipo globo se aplican también a llaves para regaderas y válvulas o llaves de descarga. 


Tabla VIL6. Longitudes equivalentes a pérdidas locales. (expresadas en metros de tubería rectilínea)* (Ref.-10-). 


m AY) 98D a o 


Diámetro D 
13 
19 
25 
ae 
38 
83 


75 


La pérdida de carga a lo largo de las tuberías, puede ser determinada por la 
fórmula de Darcy-Weisbach. 


Le vê v? 
h=f = —=m z 
D 2g g 
En la que: 
m= E = Constante para una determinada tubería. 
Por otro lado, las pérdidas locales tienen la siguiente expresión general: 
2 
wK Y 
h {= Kx 29 


Se observa entonces que la pérdida de carga al pasar por conexiones, válvulas, 
etc., varía con la misma función: de la velocidad que se tiené para el caso de resistencia 
al flujo en tramos rectilíneos de la tubería. Debido a esta identidad se pueden expresar 
las pérdidas locales en función de longitudes rectilíneas de tubos. Por tanto se puede 
obtener una longitud equivalente de tubo, que corresponde a una pérdida de carga 
idéntica a la pérdida de carga local, etectuándose: 


h=h4; t= 
Le = == (VIL33) 


En la que: 
Le = Longitud equivalente de tubería, en m. 


Kx = Coeficiente de pérdida localizada, debido a la causa 'X', 
adimensional. ` 


D = Diámetro de la tubería, en m. 
f = Coeficiente de fricción de Darcy, adimensional. 


Para el cálculo de las longitudes equivalentes, se puede auxiliar uno con las tablas 
VI1.7 y VII.8, dependiendo del material y diámetro de las tuberías. 


Para cuando se tengan problemas específicos sobre tuberías de fierro y acero se 
tienen la Gráfica VII.2 o la tabla VII.9, expresada en ésta las longitudes equivalentes en 
número de diámetros de tubería; éstas también se pueden aplicar a tuberías de cobre o 
latón con aproximación razonable. Adicionalmente también se tiene la Tabla VIl.6 que 
proporciona directamente la longitud equivalente según el accesorio respectivo. 
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Cuando se tienen problemas específicos de tuberías circulando agua, se puede 
usar la Tabla Vil-7, donde se tienen diferentes valores del coeficiente f para diferentes 
diámetros en función de la velocidad media y del estado de la tubería (nueva o vieja), 


para hierro y concreto. 


Tabla VIL7. Valores del factor de fricción f para emplearse en la fórmula de Darcy, para 
cuando circula agua (Trueba-33). 


Diámetro Tubería de hierro Tubería de concreto 
nueva vieja 
m) (pulg) velocidad en metros por segundo 
0.5 15 3.0 6.0 0.5 15 3.0 6.0 0.5 1.5 3.0 6.0 


00254 1 0040 .035 .034 .030 .071 .071 .071 07) 
0076 3 030 .027 .025 .023 0.054 .054 .054 .054 

0.1582 6 .025 023 .021 019 .045 —.045 .045 .045  .035 030 .027 .025 
0254 10 022 .020 019 .017 .040 .040 .040 .040 .031 .026 .024 022 
0381 15 020 .018 .017 .015 .036 .036 .036 .036 .027 .024 .022 .020 
0610 24 018 .016 015 013 .082 .032 .032 .032 .024 021 .019 .018 
0914 36 016 014 014 .012 .029 .029 029 .029 .022 .019 .017 016 
1200 48 015 013 .013 .011 .026 .026 .026 .026 .020 .018 .016 015 


1.830 72 013 012 .011 .010 .024 024 .024 .024  .019 016 .015  .013 


Tabla VILS. Valores aproximados de Kx (pérdidas locales). (10) 


Pieza y pérdida Kx 
Ampliación gradual 0.30* 
Boquillas 2.75 
Compuerta, abierta 1.00 
Controlador de caudal 2.50 
Codo de 90° 0.90 
Codo de 45° 0.40 
Rejilla 0.75 
Curva de 90* 0.40 
Curva de 45° 0.20 
Curva de 22*30' 0.10 
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Pieza v pérdida Kx 

entrada redondeada (r =D/2) 023 
Entrada normal en tubo l 0.50 
Entrada de Borda 1.00 
Entrada abocinada 0.04 
Existencia de pequeña derivación 0.03 
Confluencia 0.40 
Medidor Venturi 2.50** 
Reducción gradual 0.15* 
válvula de compuerta, abierta 0.20 
válvula de ángulo, abierta 5.00 
válvula tipo-globo, abierta 10.00 

; Salida tubo 1.00 

i T, pasaje directo 0.60 

|T, salida de lado E 1.30 

; T, salida bilateral 1.80 

| Válvula de pie 1.75 

| Válvula de retención 2.50 

| Velocidad : 1.00 
Y Con base en la velocidad mayor (sección menor) 


tt Relativa a la velocidad de la tubería. 

Las imprecisiones y discrepancias resultantes del empleo del método de las lon- 
| gitudes equivalentes, así como de los datos presentados son probablemente, menos, 
į considerables que las indeterminaciones relativas a la rugosidad interna de los tubos y 
1 resistencia al flujo, así como a su variación en la práctica. 


| 


| Tabla VII.9. Pérdidas localizadas expresadas en diámetros de tubería rectilínea (lon- 


¡ gitudes equivalentes) Ref. (10). 


| Pieza y pérdida Longitudes, expresadas en diámetros 
! Ampliación gradual 12 
Í Codo de 90° 45 
| Codo de 45°198 20 
| Curva de 90° 30 
¡ Curva de 45° 15 
} Entrada normal 7 
| Entrada de Borda 35 
Junta 30. 


CONTINUA 
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Pieza y pérdida Longitudes. expresadas en diámetros ” Rejilla estándar: hr = 0.1m (Criterio U.S.B.R.) 


ieza y pérdida 
Reducción gradual 6- -Entrada redondeada: Ke = 0.23 
Válvula de compuerta, abierta : 8 ' ! 
; rt : =0. 
Válvula tipo globo, abierta 350 Salida a tanque amortiguador: v2 = 0.3 m/seg y 
Válvula de compuerta con ángulo, abierta ` 170 ks = 1.0 
Salida de tubería 35 
T, peso directo 20 Respuesta. 
telpacslado 50 a). Gasto máximo de la obra de toma 
T, salida bilateral 65 
Válvula de pie 250 Este gasto se tendrá cuando se presenten el nivel máximo del agua en el vaso 
Válvula de retención 100 (Elevación 111) y el nivel máximo en el arranque del canal, así como las válvulas com- 
pletamente abiertas. 
7.8 Ejemplos de tuberías. 4 Q =Av = Hy? v = 0.785 x 0.305° v 


"7.8.1. De tubería simple con descarga ahogada. ; 

i Q= 0.073 v (1) 
e Se tiene un bordo de almacenamiento (pequeña presa), de material homo- į 

géneo (arcilla), cuya obra de toma, colocada en la margen derecha, tiene las siguientes į Como el gasto es constante en toda la longitud y las pérdidas de carga son valua- 
características: Tubería de acero con juntas soldadas de 12" de diámetro interior, dos ] das, se aplica el Teorema de Bernoulli entre la entrada (inmediatamente aguas arriba de 
válvulas de mariposa, una de emergencia y otra de operación, 100% abiertas de 12% la rejilla) y la salida, posteriormente a la válvula de servicio; considerando el plano de 
de diámetro interior, de acuerdo con el esquema, determinar: a) gasto máximo de la referencia (L.Z) en la cota 100, se tiene: 

obra de toma a fin de diseñar la sección del primer tramo de canal inmediato a la Ñ 

estructura. b) Dibujo de la L.E. y la L.P. dev. 011 Z 


i 

1 

Corona (Eilev. 113) Sand H 
! 

1 


N.A.M (Elev. PERRAS E ` Elev. 101 
no a k i o? Elev, 100 = 
E X nil A 2 AS 
N pim] a =- | ! S 
Pei A EE pd uberia’ — Est. 0 - 085 
Vas 1 ~ Elev. 101 


h— Est. 0 +000 
Entrada redondeada 


Napo A S Fs a 
Elev. 100 A oa Figura VII.35. Perfil por el eje de la obra de toma. 
A, AAA Rasante capai — 
ge e Mod 
Rejilla UA O) 
Est. 0 + 000 ' Est. 0 + 085 | He = Hs + Ehxe-s 


X hze + hpe <- hve = hzs + hps + hvs + Ehxe-s 
Figura VII.34. Perfil esquemático de obra de toma en presa de almacenamiento. 


Donde: 
DATOS: E hz = Carga de posición (desnivel respecto a L.Z) 


Tubería recta, a nivel, de acero soldado de 0.305m (12") de diámetro, con 85m de 


jongitüd, hp = Carga de presión (desnivel respecto a L.P.) 


Válvulas 100% abiertas de mariposa (Ka = 0.13 D13 
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to rugoso, dependiendo f solamente de la rugosidad relativa, cuyo valor de f será inicic 


hv = Carga de velocidad (distancia vertical entre L.P. y L.E.) de una serie de tanteos para llegar a su valor prácticamente correcto. 
hr = Pérdida de carga por rejilla a Según la Tabla VI!.1. para acero con juntas soldadas cuando se encuentra nue- 
n vo, la rugosidad absoluta, es: £=0.1mm=0.0001m y la rugosidad relativa: 
he = Pérdida de carga por entrada ¿/p=0.00010.305=0.0003. 
a : Pérdidas localizadas 
ha = Pérdida de carga por válvula (hu) ¿Pp=0.0003 


hs = Pérdida de carga por salida Según el Diagrama de Moody, en la zona turbulenta rugosa, para e/D = 0.0003 el 


valor de f = 0.015, que sustituido en la expresión (IV.12), se tiene: 


2 
850] | v 5 
h = 0. —— = 0. 
£ =0.015 (5) E) 0.2131 v 


hr = Pérdida de carga por fricción 


O + (Elevación 111-Elevación 100) + 0 = 0 + (Elevación 101 

Elevación 100) + hvs + Ehxe-s f i 
hr = 0.2131 Y (4) 
10.0 =ħvs +h,- + ht 


(2) 


Obteniendo primeramente las pérdidas localizadas (hu), se tiene: 


ens 


Sustituyendo (3) y (4) en (2), se tiene: 

10 = e + 0.1178 v”-0.0306 v+0.19+0.2131 Y 
hL = hr + he + 2hG + hs 
= 0.1 + Ke Z szko Zieta" 


2 2 2 2 
=01+023% + 2013012 410 0-03) 7 
29 29 29 
1 a o 0061 ? L 0.6v + 0.09 
=0.1 + 0.0117 W4+2 fo. 3(0.305) y 9S1 (V =:0:6v +0.09) 


0.3819 v?-0.0306 v-9.8954 = 0 
Dividiendo todo entre 0.0306 
12.48 VŽ - v - 323.38 = 0 


resolviendo la anterior ecuación de la forma cuadrática completa, para lo cual se con- 
sidera: a = 12.48, b = 1.0 y c = 323.38, por lo que: 


= 0.1 + 0.0117W% + 0.551 v? -0.0306 v + 0.0046 


` 


eeN : 
y- =bHvVb?-4ac _ =(=1.0) +/(-0.1)? —4(12.48) (-323.38) 


hi = 0.1178 v? - 0.0306 v + 0.1046 (3) 24 2 (12.48) = 
A continuación las pérdidas por fricción, usando la fórmula de Darcy-Weisbach a 1.0 + /0.01 + 16143.13 — 128.057 = 5.13 
(1V.12), se tiene: 24.96 2496 > 


v = 5.13 m/seg 


A A A AUN 


2 
hi = r£ Z Caiculando el Número de Reynolds: 
D 2g 

Para obtener el coeficiente de fricción f, se observó que varía con la rugosidad del 
conducto y con el número de Reynolds y que este último es función del diámetro del Re = 5.13x 0.305 _ 155x 10% 
tubo, de la velocidad, viscosidad y densidad del fluido; por ser desconocida la velo- 1.01x 1078 i 
cidad no se podrá obtener Re y entrar a los diagramas de Moody, para lo cual se puede 
suponer un valor del número de Reynolds (Re) arriba del cual el flujo se vuelve turbulen- entrando al diagrama de Moody con este valor y con ¿/D=0.0003, ` 
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se tiene: f = 0.0151 


que prácticamente es igual al valor utilizado, por lo que se considera correcto el 
cálculo; sustituyendo el valor de v en la ecuación (1), se obtiene el gasto. 


Q = 0.073 (5.13) = 0.374 
Q = 0.374 m*/seg 


b.) Dibujo de la Línea de Energía (L.E.) y de la Línea piezométrica (L.P.). 


La L.E. es necesaria para el trazo de la L.P. que muestra si todo el entubamiento 
trabaja lleno (a presión) además de permitir calcular las presiones máximas cuando 
ocurre un cierre brusco de válvulas, dato que es necesario para el diseño estructural 
del entubamiento y piezas especiales (válvulas, acopladores, juntas, etc.) y detectar la 
necesidad de dispositivos para contrarrestar los efectos de un eventual Golpe de Arie- 
te y que se manifiesta por pulsación de la L.P. debido a la detención brusca del flujo. 


La L.P. como se indicó con anterioridad, está abajo de la L.E. a una distancia igual 
a la carga de velocidad (hv =v 129). 

La técnica para trazar la L.E. implica el cálculo previo de las diferentes pérdidas 
de carga, ya sean localizadas o de fricción, las cuales se van descontando en el sentido 
del flujo. 


Cálculo independiente de las pérdidas de carga. 


- Por rejilla: hr = 0.1m (Según criterio del U.S.B.R.) 


- Por entrada (Ke = 0.23): he = Ke hv = 0.23 x 1.341 = 0.308 m 


- Por fricción: 
h=f b V 005x 83 x 1.341 = 4.18 x 1.341 
D 29 $ 0.305 e = 4.18x1. = 5.606 m 
- Por válvulas: 


i 2 
ha =K z = 0.541 x 1.341 = 6.726 m 
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- Por ser dos válvulas: 


2x 0.726 = 1.452 m 


- Por salida: 


2 2 
hs = Ks EA > 106 = 1.189 m 


Ehx = 0.1 +0.308 + 5.606 + 1.452 + 1.189 = 8.655 m 
hvs = 1.341 m 
hvs + Ehx = Elev. 111-Elev. 101 = 10m 

Ehx + hvs = 8.655 + 1.341 =9.996 = 10 
Por lo que está bien realizado el cálculo. 


Con los datos anteriores se dibuja la L.E. y luego la L.P. 


Elev. IIt 
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l 
l 
| 
l 
i 
l 
l 
l 
l 
i 
t 
1 
1 
l 
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1 
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/ 


Ese 


al 
| 
E 


Elev. 100 _ € Tuberia 


Figura VH.36. Dibujo de las líneas piezométrica y de energía. 


7.8.2. De tubería simple con descarga libre. 


Se tiene una bomba centrífuga, accionada por un motor eléctrico en un cárcamo 
de bombeo construido en un manantial, el agua bombeada alimenta un tanque ubicado 
sobre una torre, que regula la dotación de agua potable a un centro de población. 
Determinar el consumo de energía en la planta de bombeo para un gasto de 62 lt/seg; 
las eficiencias son: a). En el motor nM = 0.85, y b). En la bomba 78 = 0.55. 
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$ E D aik s sa 3 AN j e ES TT > = “~ a ; si y f ig Si Ai 3 H 
REINS aay o a / — TEE siz q s pe NO Es = Pe A BAAO a z as A i 
Un conjunto de bombeo puede representarse esquemáticamente (Figuras VII.37. Donde: 
y VIl.38.). 
P = Potencia requerida en C.V. 


La utilización de una bomba centrífuga está condicionada a que el desnivel entre 


el eje de la bomba y el espejo dinámico del cárcamo siempre debe ser menor que la w = Peso volumétrico del agua = 1000 kg/m? 
carga de presión atmosférica en el sitio, disminuida de las pérdidas de carga haste la 
bomba, para asegurar el cebado de la bomba en forma automática. Q = Gasto de la bomba = 0.062 m/seg 


"= Hm = Carga manométrica comunicada a la bomba por el motor, 
i enm 


ha H ito o 2 i 1 Mec. = Eficiencia mecánica o del conjunto (=1m 78), adimen- 
Manómetro ro sional = 0.55 x0.85 = 0.4675 = 0.47 
- — — — =- — > — WSN TT TT 7 A A A A m o $ 
hs è i Sustituyendo datos: 
h | ih; = Pérdidas por fricción y meno- [Hms ES i 1000 x 0.062 x H. 
“Yp y | fs res en la succión Fl H = E eT = 1.759 Hm (en C.V.) 
ed : 2 | : 
pa ns ENE Teed A AS pr H , 
Figura VII.37. Esquema de conjunto de bombeo. | Pero como la potencia se desea en Kw: 
Descarga elev. 140 Espejo del agua en et tanque regula- | 1 C.V. consumido = 0.736 Kw consumidos 
a o dor sobre torre, elev. 139 i 
R C.V. = caballo de vapor 
621.p.s ! Kw = kilowatt 
Œ Tubería de 0.203 m (8°) O i 
(n= 0.014, acero galvanizado) P = 1.759 Hm (0.736) = 1.295 Hm 
Bomba centr ifuga, accionada con , "i . 
ea eléctrico (8 0, Nm = 0.85, 5 Eje de la bomba. Elev. 108 ; P = 1.295 Hm (1) 
=0.85) 
4 a vani ; | Aplicando el Teorema de Bernoulli entre e y a, ubicando el plano de referencia (Lz) 
Espejo dinámico en el cárcamo > F j 
Elev. 102.50 en la elevación 100 m, se tiene: 
Elev. 100 Hm + hze + hpe + hv: = hzo + hpo + hvo + Ehx, -o 
€ 
| Hm + 0 + (Elevación 102.5 - Elevación 100) + O 
o 1 2 
Figura VII.38. Perfil esquemático (Elevación en m). A z (Elevación 140- Elevación 100) + 1/2D1 + = + Iho 
g 
2 
; 1 v 
La carga de presión en e (sumersión), es dato del fabricante, así como las Hm + 2.5 = 40 + z (0-203) + Ea + Exeo 
eficiencias de la bomba y el motor. 


E f Hm = 37.6 + 0.051v ê + Ehre- i (2) 
La potencia del conjunto formado por la bomba y el motor está dada por: l 


w Q Hm 
75 NMec. 


unan tn alii 


P= Axesa = ML + e-o 
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hi = ha + 33hc1 + hı + hs 
2 2 2 2 
v v v v 
= — 57 +K TT] +Ks 7 
hi = Kx zg 79K 29 1 29 29 


Usando ta fórmula de Manning (VH1.21) para hr. 


- Por válvula de pie con Pichancha, según fórmula (VI!.31.e): 
Ka = Kx = 1.8 (0.203)%% = 4.686 
- Por Codo de 90°: Ko, = 0.25 
- Por Hélice: Kı = O al quedar comprendido en la eficiencia de la bomba. 
- Por salida: Ks = 1.0 


- Por fricción n = 0.014 para acero galvanizado según la Tabla VIl.6 


2 L 2 2 40 2 
-g = 6.345 n v| = 6.345(0.014) x — V 
hie- = 6 D3 ( ) (0.203) 
Mí¿-o = 0.4167v? 
2 2 2 2 
v v v v 
= — . TZ +0+10 — = 6.436 — 
hi = 4.686 27 + 3 (0.25) 77 +0 > > 


h L= 0.328 v? 


Ehxe-0 = 0.328 V? + 0.4167 Y” = 0.7447 Y? 
Sustituyendo en (2): 
Hm = 37.6 + 0.051 vé + 0.7447 y 
= 37.6 + 0.7957 v 


Como: 
Q 0.062 _ 0.062 
A 0.785x 0.203? 0.0323 


= 1.92 m / seg 
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Hm = 37.6 + 0.7957 (1.92)? = 37.6 + 2.933 = 40.533 
Hm = 40.533 m 
Sustituyendo en la ecuación (1): 
P = 1.295 x 40.533 = 52.49 
P = 52.5 Kw 


Consumidos por la planta de bombeo para entregar al tanque regulador 62 | /seg. 


7.9 Diseño de tuberías. 


El problema de diseño de tuberías consiste en definir la sección, tamaño y el ma- 
terial que conformará el conducto que servirá para transportar un fluido hasta donde 
vaya a ser aprovechado para una determinada finalidad. 


El diseño de una tubería estará condicionado para tres casos: 
1. Según su sitio de construcción. 


a) Para tuberías prefabricadas: con diámetros comerciales y 
materiales disponibles en el mercado. 


b) Para tuberías construidas jn situ: al tamaño de la maquinaria y 
cimbras de construcción. 


2. Velocidades permisibles. 
a) Velocidad mínima. 


Para evitar depositaciones en las tuberías la velocidad mínima 
generalmente se fija entre 0.25 y 0.4 m/seg, según la calidad del 
agua; para las aguas que contienen ciertos materiales en sus- 
pensión, la velocidad no debe ser inferior a 0.6 m/seg (Drenaje 
de asentamientos humanos). Esto no es válido para sistemas de 
distribución de agua potable. 


b) Velocidad máxima.. 


Esta velocidad depende de: 
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b.1 Condiciones económicas. 

b.2 Limitaciones de pérdidas de carga. 

b.3 Desgaste de las tuberías y piezas accesorias. 
b.4 Control de la corrosión. 


b.5 Condiciones relacionadas al buen funcionamiento de los 
sistemas. 


b.6 Posibilidad de aparición de efectos dinámicos nocivos 
(sobrepresiones perjudiciales). 


b.7 Ruidos desagradables. 


Los diámetros comerciales prefabricados según los materiales de las tuberías, 
son: 


a) Tubos de Asbesto Cemento. 


Diámetros de 2 1/2" hasta 36", variando de 2 1/2", 3", 4" y de 2" 
en 2" hasta 20", luego 24", 30" y 36", siendo estos diámetros 
interiores con presentación en varias clases según su presión 
máxima de trabajo, en cuyo caso se dan diferentes espesores. 
La longitud comercial es de 4.0 m. 


b) Tubos de Fierro fundido. 


Diámetros de 2", 3", 4", 6", hasta 60", de 2" en 2" hasta 24" y de 6" 
en 6" hasta 60". 


c) Tubos de Concreto reforzado. 


Diámetros de 12" hasta 84", de 3" en 3" hasta 18" y de 6" en 6" 
hasta 84". 


d) Tubos de Acero. 


Diámetros de 4" a 24" variando de 2" en 2" hasta 20" y luego 24", 
con longitudes de 6.40 m. 


e) Tubos de P.V.C. 


Diámetros de 1/4" hasta 8", variando en 1/4" hasta 1 1/2", de 1/2" 
en 1/2" hasta 4", luego 5", 6" y 8" de diámetro nominal exterior 
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A AAA AAA 


para la serie inglesa y de 50, 63, 80, 140, 160, 200 250, 315, 355, 400 

ri : , 63, 80, A , 200, ; A A , 450, 500 
mm de diámetro exterior nominal para la serie métrica. En ambas presentaciones es 
ofrecen varias clases según su presión máxima de trabajo, en cuyo caso será el es- 
pesor de la pared dando un determinado diámetro interior, las longitudes comunes son 


de 6m. 
3. Diámetros fabricados en el sitio. 


Depende de las condiciones de la maquinaria de construcción y 
cimbras disponibles. 


7.9.1 Ejemplos de diseño de tuberías. 


1. Para el abastecimiento de agua de un centro de población será construida una 
línea de conducción con tubos de.P.V.C. (Policloruro de Vinilo), en una extensión de 3 
500 m. Diseñar la tubería con capacidad de 75 1 /seg. La elevación de la SLA en la 
fuente de abastecimiento es la 615.00 y la cota de la tubería en la entrada del tanque de 
almacenamiento en la planta de tratamiento es la 565.50m. 


Datos: 
L = 3500 m 
Q = 0.075 mĉ/seg 
hr = Elevación 615 - Elevación 565.50 = 49.50 m 
Material: PVC, € = 0.02 mm = 2x108 m (según Tabla V11.1) 


(Pta. TL3-ZZA 


y 


a) Determinación del diámetro 


El presente ejemplo, cae dentro del problema tipo 3, por lo que 
de acuerdo a la Ecuación VIl.19: 


2 1/5 

D= rg [VS_ZNpUS 

x gh 

2) vs 

N = [8x3500x0.075%) ` _ (1875 | %_ dis 

3.1416°x 9.81/85" 4792.63) ` 
N = 0.5051 él 
D=0.5051f15 


49.50 m (1) 
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Para determinar el valor de f se hace uso del diagrama de Moody en su y venficandö la pérdida de carga, se tiene: 


modificación para el problema tipo 3, según Gráfica VIII (b) y de acuerdo a la ecuación Re = za = 1645 x 0.241 024 =3.93x 10* 
5 - P pr - S 
i vil.19.a: (Pág. 235- ZJ o cola 10 33300 0 
e e 2x10 
vs y === = 0.00008 
3 D` 0.241 
Re f%-= 4 ghQ , 
v | Bart entrando al diagrama de Moody (Gráfica VII.1). 
v: 
4 9.81 x 49:5x 075% y, _ 396x 10 02049: 1% - 
= =3.96x 10 5 y 
1.01x 107% *8x3.1416* x 3500 8.682x 10 naddie 
ba 
vs - 10% x 0.0473 = 0.1872 x 10% f l MmemátiCa 
dl ie AA Dz vIi5cos! dod pe 5 , r . A i 
Ref"5 =41.87 x 10% [Za EP OAA 1.645% _ 
e 3< del f qui do ( m ? hi f D 29 0.0146.x 0241% 7 20 29.24m 
4 97360, i 
£ 2 xS l hf = 29.24, m, por lo que está bien 


lado: ASIA 
aid D D 2. ¿Qué diámetro debe tener una tubería de fierro fundida de 2500 m de longitud 
para transportar 0.750 mĉ/seg? Para una velocidad máxima de 1.2 m/seg, ¿qué pérdida 
de carga se presenta? 


Como se desconoce D, se supone un valor de v = 1 m/seg, por lo que: 


a) Determinación del diámetro ` 


Q=Av=Ž Dv; D= 2- Datos: iaa 
p- 0% ala Q = 0.750 m”/seg 
—0.785x 1.0 a SA pa | v = 1.2 m/seg 
B= azra m0007) | oai 
Entrando a la Gráfica VIl.1 b), con Re f!" y e/D, se tiene: h=? 
f = 0.0144 
Sustituyendo en la.ecuación (1), se tiene: | Q=Av; A= e = e = 0.625 mê 
D = 0.5051 (0.0144)"% = 0.2163 m = 2 16.5 mm Z DÉ = 0.625 :Dı = 0.7958 = 0.892 m 


4 

El diámetro comercial inmediato superior de la tubería de PVC línea Hidráulica, 

serie métrica es 250 mm, que para la clase 5 (5 kg/cm? de presión máxima de trabajo), 
su diámetro interior es de 240.85 mm, por lo que la velocidad es: 


El diámetro comercial inmediato superior, es: 
Dt = 0.914 m (36") 


b) Determinación de la pérdida de carga 
v === 2 = 1.645 m/seg Utilizando la fórmula de Hazaen-Williams, de acuerdo a la fórmula IV.13, se tiene: 


A 0.785x 0.241? 


į 
| 
| 
| 
$ 
| 
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1.852 


ds Q/(0.785 D?) 
L= 0.63 
0.355 CH DO 


NE Pa: AR 
0.355 Cu Do 


El valor de Cy para fierro fundido, según la Tabla VIl.6, es 130. 


0.355 x 130 x 0.914083 


_, 1,1437 
z (33.6082 


2 1.852 
i TA 0.914 | SSi 


118582. 2500 = 0.0012 x 2500 = 2.9475 
hr = 2.947 m 


7.10 Problemas. 


7.10.1. Calcular el gasto que descarga una tubería de 0.762 m (30") de fierro 
fundido nuevo, con una longitud de 1000 m y que es alimentada desde un al- 
macenamiento cuya superficie libre del agua está a 15 m por arriba de la descarga. 


Solución: Q = 1.66 mĉ/seg. 


7.102. Dos vasos de almaċenamiento están conectados por una tubería de As- 
besto Cemento de 0.305 m (12"), con 3000 m de longitud, existiendo una diferencia de 
cotas entre sus niveles de embalse de 30 m. Calcular el gasto que descarga dicha 
tubería. 


Solución Q = 0.15 mĉ/seg. 


7.10.3. ¿Con qué gasto será descargada el agua de una manguera de Polietileno 
de 200 m de longitud y diámetro interior de 0.051 m (2"), si está colocada en un 
hidrante en el que la presión durante el escurrimiento es de 3 kg/cm? Si en esta 
manguera se conectará un chiflón de 1.91 cm (3/4") de diámetro. ¿Qué gasto sería 
descargado si se mantuviera una presión de 4.5 kg/cm” en el hidrante? Para el chiflón 
considere Cy = C = 0.96, así como que la manguera se encuentra horizontal. 


Solución: a) Q = 5.9 l.p.s.;b) Q = 5.4 l.p.s. 


7.104. A una distancia de 500 m (medida sobre la tubería), desde la fuente de 
abastecimiento, una tubería de P.V.C. de 345 mm de diámetro interior está a 40 m 
abajo de la SLA del depósito y la presión en ese punto es 3.5 kg/cm?. ¿Cuál es la 
velocidad en la tubería? Considere f = 0.013. 


Solución: v. = 2.22 m/seg. 
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7.10.5 Una tubería de 0.203 m (8") se ensancha bruscamente a un diámetro de 
0.610 m (24") y la velocidad en esta tuberla es de 0.8 m/seg. Calcular la pérdida de 
carga en m. ¿Qué diferencia de presión habrá en los dos tubos cerca del en- 
sanchamiento? ¿Cuál sería la pérdida de carga si la velocidad en la tubería aguas abajo 
fuera de 0.5 m/seg? 


Solución: a) habi = 2.1 m; b) hpi-hp2 = -0.524 m, y c) hfab = 0.822 m. 


7.10.6. Una tubería de 0.762 m (30") se reduce de tamaño sucesivamente en 
forma brusca a 0.457 m (18") y a 0.305 m (12"), con un gasto de 150 l.p.s. ¿Qué pérdida . 
de carga se ocasionará por las reducciones? ¿Qué diferencia de presión habrá en las 
tuberías extremas (30" y 12"), si se pierden 1.2 m de carga debido a la fricción en la 
tubería intermedia (18")? 


Solución: a) hrbi = 1.36 cm, hrb2 = 6.02 cm; b) hp1 - hp4 = 1.48 m. 


; 7.10.7. Una línea de tubería, que descarga al aire, consta de dos tramos, uno de 

250 m de longitud con 0.457 m (18") de diámetro y el otro de 600 m de longitud y con 
10.61 m (24") de diámetro. Si el cambio de sección es brusco y el gasto descargado es 
'de 250 l.p.s. encontrar la pérdida: de carga en cada tramo debida a la fricción en la 
¡lubería y la pérdida debida al ensanchamiento brusco. Trácese las líneas de Energía y 
| plezométrica escogiendo las escalas adecuadas. Considérese f = 0.016. 


Solución: a) hfı = 1.036 m, b)-hf2 = 0.587 m, c) hab = 0.023 m. 


| 7.10.8. Un depósito, cuyo nivel permanece constante, alimenta a un conducto de 
¿fierro fundido cuyo eje en su inicio se encuentra a 3 m por debajo de ta SLA, el con- 
{ducto consta de dos tramos, el primero de 400 m de longitud y 0.152 m (6") de 
| diámetro y el otro de 700 m de longitud y 0.102 m (4") de diámetro. Si el cambio de 
į sección es brusco y al final del conducto se encuentra un chiflón cónico (Ca = 0.95), 
| con un diámetro de salida de 5 cm (2") y 4 m de desnivel respecto al inicio del con- 
i ducto. a) Calcular el gasto de la tubería y b) trazar las líneas de Energía y Piezométrica, 
| incluyendo todas las pérdidas. 


í Solución: Q = 6.531.p.s., hf; = 0.456 m, hrb = 0, hf2 = 5.962 m, hon = 0.057 m. 


; 7.10.9. Una bomba que se ubica en la Elevación de 200 m, bombea un gasto de 
(0.045 m*/seg a través de una tubería de 0.152 m (6") y 2000 m de longitud hasta un 
j depósito de almacenamiento cuya SLA está a la Elevación de 310 m. ¿Qué presión se 
i ubicará en la tubería en un púnto en donde su eje se tiene en la Elevación 240 m y la 
| distancia (medida sobre la tuberia), desde la bomba es 800 m? Considere f = 0.02. 


Solución: p = 11.95 kg/cm? 


7.10.10. Desde un vaso de almacenamiento cuya SLA está a la Elevación de 500 
m, se bombea agua a través de una tubería de P.V.C. de 1 250 m de longitud y 0.348 m 
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de diámetro a través de un valle hacia un segundo vaso de almacenamiento cuyo nivel 
está a la Elevación de 520 m. Si, durante el bombeo, la presión en un punto de la 
tubería es de 5.2 kg/cm” situado a la mitad de su longitud y a la Elevación de 470 m 
calcular el gasto y la potencia ejercida por la bomba. Trazar las líneas de Energía y 
Piezométrica. Considere una eficiencia del conjunto de bombeo de 50%. 


Solución: a) Q = 122.4 l.p.s.; b) P = 77.6 H.P. 


7.10.11. Una bomba contra incendios abastece de agua a una boquilla por medio 
de una manguera de 0.076 m (3") y 150 m de longitud. ¿Qué potencia se requerirá en 
la bomba para mantener una corriente de agua que tenga una velocidad de 22 m/seg, 
con la boquilla fijada a 9.0 m arriba del cilindro de la bomba? La boquilla tiene un 
diámetro de 3.8 cm (1 1/2") en la punta y un coeficiente de gasto 0.9. El valor de f para 
la manguera puede considerarse de 0.015. Considre yT = 0.55 


Solución: P = 51 H.P. 


7.10.12. Una bomba que toma el agua desde un cárcamo a la elevación 0, la 
bombea a través de una tubería de 0.254 m (10") sobre una colina cuya cima está a la 
Elevación 50 m y a 600 m de distancia desde la bomba. La línea de tubería continúa su 
desarrollo a nivel, 400 m aguas abajo, terminando en una boquilla de 0.0762 m (3"). La 
bomba tiene que entregar un gasto de 0.125 m/seg y el manómetro insertado en la 
tubería en la cumbre de la colina debe registrar una presión de 4.0 kg/cm?. Considerar f 
= 0.018 para la tubería y Cv = C = 0.95 para la boquilla. Despreciar la pérdida de 
carga a la entrada. Calcular: a) La potencia (en HP) producida por la bomba, b) La al- 
tura de la boquilla y en el extremo de ésta, así como c} Las elevaciones de la L.E.: en la 
bomba, en la cima de ta montaña, en la base de la boquilla y en ei punto de la misma. 
Considere una eficiencia total en la bomba de 60%. 


Solución: 
a) P = 284 HP; b) ho = 39.0 m; c.1) Elevación LEB = 103.50 m; 


c.2) Elevación LEc = 90.30 m; c.3) Elevación LEeb = 81.5 m; 
c.4) Elevación LEsb = 77.30 M. 
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Capítulo 8 


FLUJO DEL AGUA EN CANALES 


8.1 Definición. 
Los canales son conductos de gran desarrollo, abiertos o cerrados, en los cuales 


circula el agua bajo la acción de la gravedad y sin ninguna presión, puesto que la 
superficie libre del líquido está en contacto con la atmósfera. 


NS 


Figura VIII.1. Secciones de canal natural. 
8.2 Finalidades (Según -6-). 


Las finalidades de los canales pueden ser científicas o técnicas. 


Las finalidades científicas por lo. general se presentan en laboratorios 
hidráulicos, investigando problemas de turbulencia, azolve, erosiones, perfiles, etc. 


Las finalidades técnicas son; la conducción, distribución y drenaje de volú- 
menes de agua para aprovechamiento o servicios. 


8.3 Partes de un Canal. 


Las partes de un canal son: cauce, estructuras y corriente líquida, según las in- 
dica Camargo y Salazar (6). 


El Cauce es la vía por donde circula la corriente líquida en el que se pueden dis- 
tinguir dos elementos: el trazo y la sección. El trazo, que se refiere a la localización de 
su eje, tanto en plantas como en perfil, y la sección que se refiere a la conformación 
geométrica que resulta de cortar el cauce con un plano vertical. 


Las estructuras, derominadas también obras de arte, son los elementos nece- 
sarios para que el cauce pueda cruzar obstáculos, ser operado, controlado, protegido, 
etc.; sin modificar sus condiciones originales. 


8.4. Elementos técnicos de un canal. 


Los elementos técnicos de un canal son: el gasto (Q), el coeficiente de rugosidad 
(n), la pendiente (s) de la rasante o piso en perfil, el talud (m) o inclinación de las pare- 
des, el ancho de la plantilla (b) que es el ancho del piso o rasante en sección normal a 
la corriente, el tirante (d), que es la carga de presión sobre el piso o rasante, la veloci- 
dad media (v) con la que el agua fluye en el cauce. 


Complementariamente también se tienen el área hidráulica (A), que es la superfi- 


cie de la sección que resulta de cortar la corriente con un plano vertical, el perímetro 
mojado (p) que es el contorno del contacto entre la corriente y el cauce en la sección 
normal, y el radio hidráulico (r), que es el cociente del área hidraúlica entre el perímetro 
mojado. 


8.5. Especificaciones técnicas generales (6). 


Para los canales, desde el punto de vista técnico, se pueden señalar las siguientes 
especificaciones generales: 


El trazo del eje en planta, se hará a base de tangentes y curvas circulares de gran 
radio, y el perfil, con curvas verticales que pueden ser del tipo cimacio diseñado para el 
máximo gasto. Su localización se hará en la ruta de menor desarrollo, respetando los 
puntos obligados y atendiendo el menor costo de construcción, operación y manteni- 
miento de las alternativas viables; que se elaborarán de acuerdo con la factibilidad téc- 
nica y económica que siempre deberá tomarse en cuenta. 


El régimen para canales de riego será uniforme con escurrimiento tranquilo. Los 
canales de riego serán debidamente revestidos para evitar pérdidas de agua por filtra- 


276 


ción y aumentar su eficiencia de conducción, cuando menos en los primarios y secun- 
darios (principales y laterales). 


Los canales de agua potable serán cerrados (cubiertos), e impermeables para evi- 
tar pérdidas de agua y contaminación. Los de drenaje se localizarán en Talwegs natu- 


rales para evitar sobreexcavaciones, para los de aguas negras: además serán 
impermeables y curbiertos para eliminar fugas y contaminación. cd 
20090812 


/ 8.6. Clasificación de canales. 


Los canales se pueden clasificar de acuerdo a su ubicación, a la geometría de su 


: sección, a su finalidad práctica, a la condición interior de su cauce y a su funcio- 


A A A A A A A A inaa a Aini A A A A A A A MR LR ÍA A a ir 


namiento hidráulico. 

a). Por su ubicación. 

En elevados, superficiales (excavados o en terraplén) y subterráneos. 

b) Por la geometría de su sección. 

En rectangulares, trapeciales, circulares, en herradura, etc. 

c) Por su finalidad práctica. 

En canales de fuerza, cuando sirven para generar energía hidroeléctrica. 


Canales de navegación, cuando sirven para transportar mercancías, pasaje. etc 
(Panamá, Suez, Misisipi, el al.) 


Canales de riego, cuando sirven para conducir el agua de una fuente de abasteci- 
miento (presa, pozo, etc.) hasta las parcelas de cultivo. 


Canales de drenaje, cuando conducen aguas sobrantes de riego (drenes agríco- 
las), pluviales o aguas negras de asentamientos humanos. 


Canales de abastecimiento, cuando conducen agua potable a poblados. 

d). Por la condición interior de su sección. 

En revestidos y sin revestimiento. 

e). Por su funcionamiento hidraúlico. 

Sin considerar el tiempo, de acuerdo con el espacio se clasifican en canales de 


régimen uniforme y de régimen variado. 
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: resión en 
e Escurrimiento tranquilo o subcrítico En el caso de pendientes muy fuertes (mayores de 0.1), 18 carga g nna 
| cualquier punto, será menor que el tirante y se puede obtener de la siguiente : 
Canales de régimen Uniforme ————¿ e Escurrimiento crítico A 


P 
: a — = ycosa 
L e Escurrimiento rápido o supercrítico w 


e Escurrimiento gradualmente variado, que puede a = ángulo que forma el fondo del canal con la horizontal. 


ser acelerado o retardado 5 M 
P r F Piezometro 
Canales de régimen variado no uniforme — ¡esome 
e Escurrimiento bruscamente variado (salto 


hicráulico). 


/ 
Vez. Análisis del escurrimiento del agua en canales. 


N 
N 
l 
X 
N 
NY 
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La dinámica del flujo en canales es, en general, más complicada que la del flujo į 
en conductos a presión (tuberías), a la presencia de una superficie libre. La línea piezo. 
métrica (LP) coincide con esta superficie libre y su posición suele ser desconocida. 


Figura VIII.2. Distribución hidrostática de presiones, 
sección transversal sea extremadamente pequeña, la velocidad demasiado baja o la 8.7.2. Distribución de velocidades en un canal. 
viscosidad cinemática muy alta. Un ejemplo de flujo laminar se tiene cuando una dal- 
gada película de líquido escurre sobre un plano inclinado o vertical. Este flujo a través 
de una tubería se presenta con valores de Re, menores a 2000 este mismo valor se 
puede aplicar al caso de un canal. si se reemplaza el diámetro D por 4r (radio 


j 
| 
Para que se llegue a presentar el flujo laminar en un canal, se necesita que e] 
į 


La variación de las velocidades en las secciones de canales viene siendo investi- 
gada desde hace mucho tiempo; pata el estudio de la distribución de las velocidades `- 
se consideran dos secciones. 


hidráulico). -De acuerdo con el Número de Reynolds una vez sustituida 4r en vez de D, a) Sección transversal. La resistencia ofrecida por las A y A 
el flujo se considera como laminar si: Re = vr/v < 500: como de transición, pudiendo | velocidad. En la SLA, la resistencia ofrecida por la Aan d dede 
ser laminar o turbulento si: 500 < Re < 2000 y generalmente turbulento si Re > 2000. influye sobre la velocidad. La velocidad máxima será encontrada 


en un punto más abajo de la superficie libre. 
La mayoría de los escurrimientos en canales son turbulentos y el líquido suele ser 


agua. Los métodos para analizar el flujo en canales no se han desarrollado al grado de 
los de flujo en conductos a presión. Las ecuaciones actualmente en uso suponen tur- Ì y 
bulencia completa, con la pérdida de carga proporcional al cuadrado de la velocidad h 
=k (a. Todas las consideraciones que se hagan a continuación son aplicables sola- 
mente a flujos turbulentos. 


Velocidad máxima 


lt 


| Jan. Distribución de presiones en una sección longitudinal de un canal. 


an 


Lineas isotacas 
f 


(Unen igual velocidad) 


; Cuando el canal tiene una pendiente pequeña (menor de 0.1), la distribución de 


presiónes en las distintas secciones, sigue la ley hidrostática, o sea, que la presión en nde velocidados.s sección trangvoraal 
: . . . i “ il i ocida: t 
cualquier punto de la corriente es directamente proporcionai a la profundidad. Así, la L- į Figura VIIL3. Distribución de ve 


nea piezométrica (LP) coincide en estos casos en la superficie libre del agua (SLA). Es- 
t i itudi ió nte desde la SLA has- 
to se presenta en la práctica en los casos de flujo uniforme o gradualmente variado. b) Sección longitudinal. En una sección tomada verticalme de pe 
ta el fondo y orientado según el sentido del escurrimiento, consideando que la 
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dades de las partículas líquidas varían de punto a punto según su posición, se distin. 
guen las siguientes velocidades: 


vs = Velocidad superficial 
Vmáx = Velocidad máxima 
v = Valocidad correspondiente al filete del fondo 


v = Velocidad media 


El diagrama de velocidades varía con las dimensiones del canal, con su forma, 
con la rugosidad de las paredes, con el número de Reynolds de la corriente, etc., pero 
aproximadamente tienz la forma siguiente: 


Figura VIII.4. Distribución ce velocidades en sección longitudinal. 


La velocidad máxima (Vmáx), se presenta ligeramente abajo de la SLA desde 
0.05 d < h 1 < 0.25 d, según sean corrientes poco o muy profundas. En canales rugo- 
sos y estrechos la velocidad máxima coincide con vs. 


La velocidad media en la vertical se puede estimar a una profundidad h2 = 0.6 d. 


Vmed = VO.6 d 


Si bien un métedo más confiable consiste en tomar el promedio de las lecturas a 
0.2 y 0.8 de tirante, ce acuerco con las recomendaciones del U.S.G.S. (Servicio Geoló- 
gico de los =stados Unidos). 
vo2d +vogd 
2 


Vmed = 


Según se trate de canales pequeños o grandes y corrientes naturales, la veloci- ; 


dad media varía entre C.8 y 0.95 veces la velocidad superficial (vs) respectivamente. 


Vmed = 0.8 a 0.95 vs h 


re” 
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'Y 8.8. Régimen uniforme en canales. 


_El régimen uniforme en canales se presenta cuando la velocidad media permane- 
ce constante en cualquier sección del canal. Con una superficie libre, esto implica que 
la sección transversal y el tirante permanecen también constantes. 


O: ZAS de energia 
l TA 


Figura VIII.S. Canal de régimen uniforme. 


yı = y2 = d; A1=A2=A; v =v=V 
Q1 = Q2 = Q; St = sa =S% =s Í 


Como consecuencia de la definición, en flujo uniforme, la pendiente de fricción 
(sf) o de la LE; la SLA y la pendiente geométrica (so) del canal son iguales; st = Sa = So 
= s. El hecho de que la velocidad media permanezca constante, se refiere estrictamen- 
te que el flujo posea una velocidad constante en cada punto de la sección transversal a 
lo largo del canal, es decir, que la distribución de velocidades de cada sección no se al- 
tera. El tirante correspondiente al flujo uniforme se conoce como tirante normal. 


Las características de un régimen uniforme se pueden satistacer únicamente si se 
le proporciona a la corriente una sección transversal y pendiente de plantilla constante, 
esto es, el flujo uniforme sólo puede ocurrir en canales artificiales, pero no en los natu- 
rales. Sila velocidad se incrementa a valores muy grandes (más de 6 m/seg) se produ- 
ce arrastre de aire adquiriendo el flujo un carácter no permanente (el tirante cambia 
con el tiempo) y pulsatorio, por lo cual el flujo muy rápido no puede ser uniforme. 


mua 
i 


El régimen uniforme en canales se puede verificar en los siguientes tres tipos de 


escurrimiento. 


1. Tranquilo o subcrítico, si el tirante normal es mayor que el crítrico. 
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2. Crítico, si el tirante normal corresponde al tirante crítico. , 
E 
3. Rápido o supercrítico, si el tirante normal es menor que el crítico. 7 


la) Fórmula de Chezy. La fórmula de fricción desarrollada por Chezy en 1775, fue 


men uniforme. i 
A 
Supóngase un canal de sección cualquiera, como se ilustra en la Figura Vill.6, 
donde el flujo es uniforme. Puesto que el tirante y la velocidad media permanecen 
constantes, la aceleración del agua al pasar de una sección a otra ( y como consecuen- 


cia la fuerza de inercia), vale cero. 


S.L.A. lespejoi 


Planos verticales 


Figura VIIIL6. Perfil esquemático del canal con régimen uniforme. 


Rasante 


F (fricción) 


Horizontal 


Figura VIII.7. Prisma de agua en equilibrio dinámico (perfil esquemático). * 


Según Chezy..; Hay una fuerza retardatriz (Fricción) que equilibra la reacción ace- 


lerante de la componente motriz del peso... 
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O sea, para que ocurrá el flujo uniforme es necesario que exista un balance entre 
la componente (matriz) del peso en la dirección del flujo (Wx) y la fuerza de resistencia 
(tricción = F). 


La componente Wy del peso del prisma genera una fricción y se llama estática, 
definida como: 


Wy = Wcosa 


La componente Wx del peso, genera otra fricción, la cual es dinámica, definida 
con la siguiente ecuación: 


Wx = Wsena 
Como a es muy pequeño, se considera; - 
sena =tga 
Se tiene: 
Wx = Wtga; pero tga = So 
Entonces: 
Wx = Ws 
Donde: ` 
= Pendiente de la rasante. 
Para tener movimiento uniforme, de acuerdo con Chezy, se necesita que: 
Wx =F osea, Ws=F 
De lo contrario el movimiento sería gradualmente variado. | 
De acuerdo con la Figura VIII.8. 
W = Vol. prisma x w 
W=ALw 


En la que: 
= peso del prisma de agua considerado, 


w = peso volumétrico del agua (1000 kg/m? ) 
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- Figura VIII.8. Prisma de agua en estudio. 


Sustituyendo en la ecuación Ws = F, se tiene: 
F=ALws 


Según Chezy, la fricción vale el área de contacto (ac =pL) por un factor de fricción 
unitario que es proporcional al cuadrado de la velocidad: 


F = acf = (pl)uv 


En la que: 
= Parámetro que depende de la clase de material del cauce. 
Sustituyendo: 
ALws 
Luv = ALws; porlo ue: Y = 
ptg p q pLu 


Pero: S = r, entonces: 


v= GI” vrs ; considerando a (a =k 


Se tiene: 
> =KvVrS Fórmula de Chezy 
que es la misma VII.20 observada en tuberías. 


En la que: 
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v = velocidad media en un cana! con un gasto en régimen uni- 
forme, dada en m/seg 


= coeficiente de fricción de Chezy, en m"? seg 


r = radio hidráulico, en m 
s = pendiente de la rasante, adimensional 


El coeficiente k de Chezy después de muchas investigaciones, se ha observado y 
comprobado (contra lo que originalmente se pensaba), que varía con la rugosidad rela- 
tiva del canal y con el Número de Reynolds, pero hasta la fecha no ha sido posible 
cuantificar completamente la influencia que cada uno de estos factores tiene en el mo- 
vimiento de la corriente. 

[o Fórmula de Manning; Varios investigadores han proporcionado fórmulas para 
cuantificar el valor de k de Chezy (como los Ingenieros Suizos Ganguillet y Kutter), pero 
de complejidad algebraica poco práctica; debido a esta situación por la finalidad del 
texto, sólo se verá la que corresponde a Manning, que es de gran sencillez y es la que 
comúnmente se usa en México y algunos países de América. 


Ta coeficiente k de Chezy, según Manning, vale: 


sustituyendo en la fórmula de Chezy, 


ve 
v= Vrs = E pe s% 
Y Y 
cr*s 
VS € i 
h (VII1.1) 
FÓRMULA DE MANNING 


En la que: 


v = velocidad media del agua en canales con régimen uniforme, 
en m/seg. 


R de Manning que para 3 sistema métrico vale: 
/seg y el sistema inglés: 1.486 pies’ 3/seg. 


r = radio hidráulico, en m 
s = pendiente de la L.E., que corresponde a la del fondo por es- 


tar en régimen uniforme, adimensional. 
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n = coeficiente de rugosidad de Manning, adimensional. 


El coeficiente de rugosidad n as de un gran número de factores, siendo el 
más importante lo rugoso de las paredes/y que es el que más se ha estudiado (Horton) 
y para el cual se tienen diferentes valofes*que se muestran en la Tabla VIII. 1. 


A 


8.8.1. Escurrimiento tranquilo o subcrítico. 


"Este escurrimiento es el que se verifica con un tirante normal mayor que el crítico, 
por tanto con velocidades más bajas que la crítica. Es deseable que los canales de rie- 
go, trabajen en este tipo de escurrimiento. i 


-M a) Diseño Hidráutico de Canales. Aquí se atenderá el diseño Hidráulico de cana- 
les de riego solamente, aunque debe aclararse que los fenómenos hidráulicos son ge- 
nerales para cualquier canal, así como las técnicas de diseño. f 


Criterios de diseño (Según 6). 


El diseño hidráulico de un canal consiste en definir la geometría de su sección 
normal resultante de cortar el cauce con un plano vertical, perpendicular al fiujo; a par- 
tir de los datos: Gasto (Q), tipo de material en el que se aloje el cauce y confine la co- 
rriente y pendiente de la rasante (s) o piso, los que deberán dársele al proyectista. 


Dichos datos, básicos e indispensables para el diseño hidráulico del canal, se de- 
finen mediante análisis de alternativas técnicas y económicamente factibles, elaboradas 
en gabinete por personal técnico del área de estudios con suficiente información y da- 
tos de las brigadas de campo. La pendiente (s) y el tipo de material derivan del trazo 
definitivo del canal tanto en planta como en perfil aprobado; trazo que a su vez queda 
condicionado a la topografía, geología de la ruta, puntos obligados (cruce de ríos, vías 
de comunicación, cerros, bancos de materiales permeables o rocosos, pantanos, po- 
blados, etc.), dominancia de la zona de riego, costos; facilidades de construcción, ope- 
ración, mantenimiento y control del canal, etc. El gasto generalmente se estima 
mediante gráficas que ligan la capacidad del canal (m”/seg) con áreas por regar (hec- 
táreas ) y que se han elaborado con base en experiencias de operación de zonas 
de Riego. 


Obviamente el gasto que se requiere depende del prográma de cultivos, el cual 
genera un calendario de riegos. Tal programa tomará en cuenta: clima, agrología, usos 
consuntivos del agua por los cultivos, técnicas de cultivo y riego, mercadeo y demás 
características y factores ecológicos regionales, sin pasar por/alto el agua disponible 
de acuerdo con el funcionamiento hidráulico de la fuente de abastecimiento (presa de 
almacenamiento, derivación, bombeo, ya sea de corrientes superficiales o de aguas 
subterráneas), 


Un problema de diseño se plantea de la siguiente forma: 
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a) Datos: Q, tipo de material, s 
b) Incógnitas: b, d, m, v, n 


c) Resolución del problema: Cualquiera que sea el tipo de problerna son dos las 
ecuaciones que permiten el diseño de un canal, la ecuación de continuidad: 


Q =Av 
y la fórmula de Chezy con coeficiente determinado por Manning. 
o 1 PI g12 
el gasto entonces es: 
“a= t afg" 


El coeficiente de rugosidad n, depende del tipo de material en que se aloje el ca- 
nal o que revista la sección, su valor se puede obtener de tablas en Manuales de Hi- 
dráulica, pudiendo en forma general utilizar los que se muestran en la Tabla VIII.1. 


Tabla VI!!.1. Coeficiente de rugosidad (n). 


VALORES 

MATERIAL mínimo normal máximo 
Roca (con salientes y sinuosas). 0.035 0.040 0.050 
Tepetate (liso y uniforme). 0.025 0.035 0.040 
Tierra (alineado y uniforme). 0.017 0.020 0.025 
- Tierra (construido con draga). 0.025 0.028 0.033 
Mampostería seca. 0.025 0.030 0.033 
Mampostería con cemento. 0.017 . 0.020 0.025 
Concreto. 0.013 0.017 0.020 
Asbesto cemento. 0.09 0.010 0.011 
Polietileno o PVC. 0.007 0.008 0.009 
Fierro fundido. 0.011 0.014 0.016 
0.013 0.015 0.017 


Acero remachado en espiral. 


Para valores y materiales más amplios, consúltese las referencias 6, 7, 10, 17, 26 6 33. 
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La velocidad media dee taner un valor tal que ni sea tan lenta que azolve el 
canal, ni tan fuerte que lo erosione y a la vez permita un manejo adecuado del agua. 
Para evitar el azolve se requieren velocidades mayores de 0.4 m/seg y para que no lo 
erosione se debe tomar en cuenta el material que aloje el cauce o revista su sección. 
También se tienen tablas e'adoradas al respecto por investigadores hidráulicos, como 
la Tabla VIIL2. 


Tabla VIII.2. Velocidades admisibles (no erosivas) en canales. 
Velocidad en m/seg 


MATERIAL 
Arena 0.3 a 0.4 
Arena arcillosa t.9 
Arcillo-arenoso o arcillo limoso 1.1 
Arcillas 1.0 
. Tepetate 0.9 a 1.25 
Roca sana 3.0 
Mampostería 3.5 
Concreto simple 6 
8 


Concreto reforzado 
A mm 


El talud (m), que define la inclinación de las paredes laterales del canal, toma en 
cuenta la clase o tipo de material en que se construya el canal a fin de evitar derrum- 
bes, igualmente existen tablas al respecto (Tabla VilI.3). 


Respecto a la pareja b (plantilla), d (tirante), cada uno de ellos es función del otro, 
pero para canales de riego sin ccndiciones especiales se diseñan secciones en los que 
la relación b/d, se ubica entre 2 y 4 (valores máximos para máxima eficiencia y 
mínima filtración, respectivamente-Tabla VI!l.4-), para obtener, bajo volumen de ex- 
cavaciones y facilidades de operación y mantenimiento, naturalmente cuidando de dar 
valores mínimos en costos de construcción y una aceptable dominancia de riego. 
Cuando el canal es en roca o el revestimiento (cuando existan posibilidades de usarse) 
sea muy caro, se dan secciones de máxima eficiencia hidráulica; y si el problema es 
mantener una alta eficiencia corductiva (para reducir el fenómeno de infiltración , en 
paredes y piso), se diseñarán secciones de mínima filtración. 
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l Tabia VIII.3. Valores del Talud (m:1) para canales. 


Material Talud 
Roca compietamente sana Vertical 
Roca ligeramente alterada 0.25:1 
Mampostería 0.4:1 
Tepetate duro, roca alterada 1:1 
Concreto 1:16 1.25:1 
Tierra algo arcillosa, tepetate blando, arenisca blan- 1:5:1 
da, etc. 
Material poco estable, arena tierra arenosa, etc. 2:1 
Tabla VIlI.4. Valores del cociente b/d (= L20 a, 
Tirante 
Talud Anguloa Máxima eficiencia Media Mínima filtración 
Vertical 90° 2.00 30 40 
1/4: 1 75°58 1.562 2.342 3.123 
2/5: 1 68*12' 1.354 2.031 2.708 
112: 1 6326" 1.236 1.854 2.472 
3/4: 1 $3"08' 1.00 1.50 2.00 
1:1 45%00' 0.828 1.243 1.657 
11/4:1 38740" 0.702 1.053 1.403 
11/2:1 33%4]' 0.605 0.908 1.211 
2:1 2694 0.472 0.708 0.944 
3:1 _18726' 0.325 0.487 0.649 


En canales pequeños (Gastos menores de 2.8 m*/seg). en la generalidad de los 
casos pueden no cumplirse los requisitos de máxima eficiencia en secciones revestidas 
y de mínima filtración en no revestidas, ya que se les debe dar preferencia a los aspec- 

. tos constructivos, dominancia de riego y fácil mantenimiento. 


¡ No debe olvidarse que el tirante normal (d) tendrá que ser mayor que el tirante 
f crítico (dc) para que el régimen uniforme sea tranquilo. El tirante crítico depende de b, 
i m yQ, el cual genera una energía específica mínima (Emin = d + Y” /29). detallado 
į posteriormente. 


: Para fines de riego, en la práctica se usan canales trapeciales revestidos (con- 
: creto, mampostería, etc.) o sin revestir. 


| 
i 
3 
| 
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De acuerdo a la Figura VIII.9 


ciga= x=0d Cctg« 


Qqix 


x=d T = md 


A=bd+2 (5 md (d) )=bd + ma? 


Terreno natural 


A =bd + md° (Area hidráulica ) 


Figura VIII.9. Parte del canal trapecial. 


Figura VIII.9. Sección normal de canal trapecial. 


42 2 2 PIN 7 2 
p=b+2,/d4*+(md) =b+2 /0“(1+m )J=20+2d,1+m 


En la que: p=b+2d A +m (Perímetro mojado ) 
: 2 
; r OS (Radio hidráulico) 


=p Eey 
b = ancho de la plantilla, en m P b+2dA+m 


d = tirante del canal, en m T=b+2md (Ancho de la SLA) 


: El dimensionamiento para definir la geometria de la sección normal de un canal, 
: se realiza mediante una serie de tanteos y afines, y al final hay que dar el dibujo a esca- 
la de dicha sección acotada y una tabla de características como la siguiente: 


m = valor del talud, es igual a la ctg del ángulo que forma la pa- 
red con la horizontal. 


= libre bordo, en m. En la práctica, es recomendable usarse en 
tanto no se tengan valores específicos: e = 1/3 d para sección FA Ñ : 
sin revestimiento y 1/6 d para cuando son secciones revestidas, Tabla de características hidráulicas. 
con un mínimo de 10cm, en números redondeados en 0, ó en 5. Concepto Valor i Unidad 


c = ancho de la corona del bordo, en m. Depende de las necesi- Q mseg 


dades de tránsito en canales excavados y de la línea de satura- p Adım. 
ción en canales en terraplén. 


s- Adim. 
Cuando el tirante d tiene 2/3 (0.67) o más de su longitud enterra- sia Maté 
do, el canal se considera en excavación, de lo contrario se con- a 
sidera en terraplén. b m 


A continuación se obtiene el área hidráulica (A), el perímetro mojado (p) y el radio 
hidráulico (r), elementos necesarios para resolver el diseño de un canal. v m/seg 


d 
| 
290 291 ; 


En la práctica. por lo general se encuentran tabuladas secciones de canales ya 
diseñados para diferentes gastos, rugosidades, pendientes y taludes o diagramas 
predibujados relativos, pero en ambos casos deberá verificarse que Q/A sea igual a 
d (cr% s?) /n con una diferencia tolerable de no más del 0.5% y que d sea mayor que 
el correspondiente tirante crítico. La velocidad media deberá ser de tal magnitud que 
no azolve ni erosione el canal. El talud se fijará para que la sección sea estable de 
acuerdo con el material en el cauce, y la relación b/d será la conveniente según lo men- 


cionado anteriormente. 

b) Sección de máxima eficiencia en canales. Cuando se trata de proyectar un 
canal para conducir cierto caudal de agua, hay que excavar una cantidad de material 
que debe procurarse sea el mayor volumen posible. 


En ciertas condiciones de topografía y clase de suelo, puede presentarse el si- 


guiente problema; dada la sección y la pendiente que debe tener un canal, determinar ' 
cual es ta forma que debe proporcionársele a la sección para conducir el mayor gasto : 


o sea la máxima eficiencia hidráulica. 


Esta sección se consigue teniendo una relación plantilla-tirante: b/d = 2tg Je pa- : 


ra la condición de máxima eficiencia r = d/2. 


c) Sección de mínima filtración. Si en algunos casos a juicio del ingeniero, hay 
que obtener la menor pérdida posible de agua por filtración en los canales, aplicando la 
fórmula de mínima filtración lo logrará. Esta fórmula tiene la ventaja de que los tirantes 
no son tan grandes como en el caso de la sección de gasto máximo. 


La fórmula que proporciona esta condición, es: 


b Y 
a 
| SS 


8.8.2. Escurrimiento crítico en canales. 


una energía específica mínima. 


a) Energía específica. La energía específica se define como la energía por Kg de 
agua, en cualquier sección de un canal, medida con respecto al fondo del mismo (L2) y 
es la suma de la energía mecánica o de presión (representada en este caso por ener- 
gía potencial), más la energía cinética. : i 


La energía específica constituye uria cantidad de uso conveniente en el estudio 
del flujo a través de canales abiertos y fue ideada por Bakhmeteff en 1911. 
2 
deta 


Para W = 1; E = Ep/Ec = d + hv = 29 
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El régimen crítico o condición crítica es aquel escurrimiento que se verifica con : 


A t 


Tomando en cuenta la ecuación de continuidad, resulta: 


(Vil2) 


Energía específica en un canal. 


La representación gráfica de esta ecuación en un sistema de coordenadas car- 
tesianas, en que por abscisas se tienen energías y por ordenadas tirantes, es la 


siguiente: 


| Escurrimiento tranquilo 
| o subcrítico 


dz 


| Escurrimiento rapido 
l o super crítico 


Figura VIl(.10. Curva de energía específica. 


La energía potencial (Ep) representada por el tirante (d), es una recta que pasa 
por el origen y está inclinada a 45”. 


La energía cinética (Ec) representada por la carga de velocidad (hv = 
en una curva hiperbólica asintótica a los ejes cartesianos de E y d. 


La energía específica (E), representada por la suma de las dos anteriores es una 
curva hiperbólica asintótica al eje de las abscisas (E) y a una recta a 45° (Ep = d). 


Si se observa la curva de la energía específica, se advierte que pasa por un punto 
(c) en donde la energía es mínima y existe un solo valor del tirante, el cual recibe el 
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nombre de Tirante crítico y se designa por dc al que corresponde una velocidad 
llamada crítica. Al escurrimiento que se realiza con el contenido mínimo de energía 
específica se le llama Régimen crítico y a la sección en que se produce se le llama 
sección de control. 


En la misma curva se observa también que un escurrimiento que tenga una deter. 
minada energía específica (E), puede verificarse con dos tirantes diferentes; uno grande 
(d2) mayor que el crítico y otro pequeño (d1) menor que el crítico, llamados tirantes al. 
ternados o equipotenciales. En el primer caso se dice que el escurrimiento o régimen 
es tranquilo, subcrítico o lento y en el segundo caso se dice: que el régimen es rápido o 
supercrítico, en cada régimen el tirante y la velocidad adquieren el nombre que cor- 
responda (sub o supercrítico). 


El escurrimiento crítico es el valor límite entre el régimen tranquilo y el régimen 
rápido. 


b) Tirante crítico. Como se ha visto, cuando la energía específica en una cor- 
riente es mínima, al tirante que la define, se le llama tirante crítico. En la ecuación 
(VII1.2), se ve que la energía específica es función del tirante, por tanto para averiguar, 
¿Cuándo, el contenido de la energía es mínimo? habrá que derivar esa expresión con 
respecto al tirante e igualar a cero la Jerivada. 


Si se considera un canal de cualquier sección y se cambia a d por y, se tiene: 


T 


UUU OTIT ITT TT 


Figura VIII.11. Sección transversal de un canal. 


2 
E=y + Q 3 
2g A 
E = Emín cuando LE =0 
dy 
dE_dy, d „Q? 


dy dy dy 2g 72? 
Como: 


Q y g son constantes 
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2 

dE ¿LL La?=1+ (2 A 
a ao 29 

Q? dA 
DS gA dy 

De acuerdo con la Figura VIll.11 
dA 
dAsIdy: ET 


SS ' gA g T 
Q? A 
gr 


Condición de escurrimiento con régimen crítico en un canal 


En la que: ` 
Q = Gasto del canal en m*/seg 
g = Aceleración de la gravedad = 9.81 m*/seg 
A = Area hidráulica, en m? 
T = Ancho de la lámina de la SLA, en m 


El Tirante que resuelve esta ecuación es el tirante crítico (dc). 


En un canal rectangular, en el que T = b = ByA = 
ecuación VI!1.3, se tiene: 


3 3 3 
9? qe _ Bde" ga g 
g 


Tirante crítico en el canal rectangular. 


donde: 


de = Tirante crítico, en m 
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(VIL3) 


B de, sustituyendo en la 


(VILA) 


SN AN AEN Ky EN ~N — 
des? 


= 
cd A — z E? LA qe, ES jua per uu Sr 


Q = Gasto en m/seg 
B = Ancho de la plantilla, en m. 


Por otra parte, también puede quedar de la siguiente forma: 


2 2 2 2 
a C R 
g B gA g 
es decir: 
dc vo? 
CTS 


o sea que la carga de velocidad crítica es igual a la mitad del tirante crítico (de). Si se 
sustituye este valor en la ecuación VIII.2, queda: 


2 
E=de +) de=3 de: de =5E 


entonces el tirante crítico es igual a los dos tercios de la energía específica. Todo esto 
en canales rectangulares. 


c) Pendiente crítica. Se llama pendiente crítica:al valor particular de la pendiente 
de un canal que conduce un gasto Q con régimen uniforme y con una energía 
específica mínima, es decir el agua circula con el tirante crítico y el gasto es crítico. 


Figura Vi11.12. Pendiente crítica. 


A la pendiente crítica se le designa por la letra griega o. Para calcularia se despeja 


a Q de la ecuación VIII.3: 
3 
Q= pp 


Para régimen crítico y que es el mismo gasto crítico en la fórmula de Manning. 


Q=Av=f ro% 
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Para régimen normal cuando la pendiente es crítica, igualando y despejando se 
obtiene ésta: 


_Agn? 
Tr 


9: (VILS) 


Pendiente crítica en canales. 
donde: 


g = pendiente con la cual escurre un gasto en régimen crítico, 
adimensional 


A = Area hidráulica, en m? 
n = Coeficiente de rugosidad de Manning, adimensional 


T = Ancho de la lámina en la SLA, en m 


1 


r = Radio hidráulico, en m 


Si un fiujo uniforme se presenta en un canal con pendiente menor que la crítica 
(So < o), el flujo es con régimen subcrítico o tranquilo y a la pendiente se le llama 
subcrítica o más comúnmente suave. Por el contrario, si el flujo uniforme es con pen- 
diente mayor que la crítica (So > o), el escurrimiento es supercrítico o rápido y la pen- 
diente se le denomina supercrítica o pronunciada. 


8.8.3. Escurrimiento rápido o supercrítico. 
Este escurrimiento es el que se verifica con un tirante normal menor que el crítico, 
con una pendiente mayor que la crítica (so > o) y con velocidades mayores que la 
crítica. En la práctica en canales artificiales, este escurrimiento se presenta sólo al- 
gunas veces en las estructuras denominadas rápidas (cuando son muy largas y alcan- 
za a uniformizarse el régimen), se analiza igual que en el caso de escurrimiento 
tranquilo. La mayoría de las veces,el problema de las rápidas es de escurrimiento con 
régimen variado o no uniforme. — ; 


8.8.4. Canales de sección trapecial. 


Para resolver problemas de canales con escurrimiento en régimen uniforme, por 
lo general se recurre al auxilio de gráficas, nomogramas, diagramas o tablas, que por lo 
general vienen en manuales de Hidráulica. 


De la teoría hidráulica de canales, se tiene: 


ay AE se 
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QN 23 
z Ar” (VIIL6) 


Módulo de sección as 
f 2 3 

a = (bd + md?) Perito (VIIL.6a) 

S 


b+2d 1+m? 


Esta ecuación se resuelve por medio de tanteos en planillas de cálculo, auxiliados 
por gráficas de tirantes normales en canales (Gráfica VIII.1), las que tienen como ar- 
gumentos de acceso a una sección determinada y, bajo un valor supuesto de b, al 
valor de Qn/(s 29) en las abscisas, para obtener el cociente d/b en el eje de las or- 
denadas. f 


Qn 
TZ, 8/3 
s b 


Para definir el régimen, se recurre a gráficas de tirantes críticos (Gráfica VIl1.2), las 
que tienen como argumentos de acceso a una sección determinada y al valor de 


Q/0%?, en el eje de las abscisas. 


Q/b” 


Por otro lado, se puede calcular el tirante crítico para sección trapecial, por medio 
de tanteos en una tabla como se muestra más adelante, suponiendo un primer valor de 
de, como si fuera sección rectangular. Este cálculo se basa considerando la ecuación 


VIIES: 


G 
ráfica No. VIIL.1. Para obtención de tirantes normales en canales, 
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Q? A 
O F 
rss 
Q? _ (bde + may 
g g b + 2m0d6 
Datos: 
2 3 
Q = --m? Ke A 
m'/seg a 7) 
m = --- 
b = --m 


2 


Co | a] o)l 
ls jor Je oler der eo [a] 


a). Resumen del diseño hidráulico de un canal de sección trapecial. 


Se conjuntan los datos de campo con sus derivados de Gabinete y una vez com- 
pletados, se procede al diseño hidráulico. Con las gráficas de tirante normales, para un 
valor de talud dado se suponen valores fácilmente construibles de ancho de plantilla 
(b) para obtener el argumento Qn/(s 2498) y seleccionar una serie de parejas "bd" 
que satisfagan los requisitos que a continuación se mencionan: 


a.1) Relación b/d. Cuando se tenga una sección sin revestimiento que presenta 
cierto peligro de filtración, y que puede ser disminuida por las características 
geométricas de ella, se adopta una relación "b/d" cercana a la condición de Mínima 
filtración; si se requiere una sección con revestimiento o construida en roca- sana, se 
adopta la relación que se acerque a la condición de Máxima eficiencia, que arroja 
menores volúmenes de excavación y mayor capacidad en la sección. 


a.2) Régimen uniforme tranquilo (d > dc) 


17/88 


Para gastos mayores de 3 m'/seg, b se varía de 0.5 en 0.5 m. 
Para gastos: 1.5 < Q < 3.0 m/seg,b se puede variar cada 0.2 m. 
Para gastos: Q < 1.5 m/seg, b se puede variar cada 0.1 m hasta un mínimo de 0.4 m. 
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a.3) Velocidad media (v), ubicada entre una velocidad que no azolve (Vmin = 0.4 
m/seg), y otra que no erosione y permita operar eficientemente el cana! (Vmáx < Vadm 


< 0.8 Verit). 


Con todo lo anterior se elabora una tabla de selección o alternativas para orden y 
control de cálculos (tabla de alternativas). De las parejas "bd" que satisfagan los requi- 
sitos mencionados se adopta la de menor área hidráulica, por ser en principio la alter- 
nativa más barata (menor excavación). 


Posteriormente en una tabla de afine se detalla el tirante que proporcione la 
velocidad calculada con la fórmula de Manning ( v = ( 1%/n )s 12 ), prácticamente 
* igual (+ 0.5%- Criterio de convergencia-), ala obtenida con la ecuación de continuidad 


(v = Q/A). 


Definida la geometría (diseño hidráulico), de la sección normal del canal se cal- 
cula el libre bordo (e = 1/3 d sin revestimiento; e = 1/6 d con revestimiento) y el 
ancho de la corona del bordo, el cual se rige por necesidades de tránsito en canales 
excavados y por la línea de saturación en canales en terraplén o postizo, cuando son 
sin revestimiento. ` 


Para concluir, se dibuja a escala la sección normal y se acompaña con una tabla 
de características hidráulicas. 


b). Ejemplo de canal de sección trapecial. 


Diseñar la sección transversal de un canal para riego, excavado en tierra de 
características permeables, por lo que requiere revestimiento, las condiciones de los 
bancos de materiales a determinadas distancias, muestran como de mayor economía 
al concreto. Se trata de un canal principal de una red de distribución que necesita 
transportar un gasto de 12 m*/seg para una pendiente en su rasante de 0.0004 (0.4 m 
por kilómetro). 


Solución: 


De acuerdo a lo que el problema muestra, se tiene: para revestimiento de con- 
creto simple, por estabilidad y economía en la sección se selecciona una trapecial con 
un talud de 1:1 (m=1). Para no azolvar ni erosionar el cauce, la velocidad media de 
proyecto será mayor de 0.4 m/seg min) y menor de 6.0 m/seg (Vadm del concreto- 
según Tabla VIII.2-), pero para garantizar una adecuada operación, esta velocidad no 
deberá exceder del 80% de la velocidad crítica (Vmáx = 0.8 verit). Para tener un régimen 
uniforme tranquilo, el tirante normal (d) será mayor que el correspondiente crítico (dc). 
El coeficiente de rugosidad de proyecto para revestimiento de concreto es n = 0.015. 
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Con estos datos se entra a la Tabla de alternativas para encontrar la plantilla 


adeucada y posteriormente a la Tabla de afine para detallar el tir 
A ante, ést 
más adelante. as se muestran 


Habiendo determinado los elementos geométricos e hidráulicos de la i 

canal se determina el libre bordo. ei 
2.09 7 

d= zen 0.34 se toma: e = 0.35 m 


ya continuación el ancho de la corona, que por ser canal principal, se escoge de 4.00 
m (ancho mínimo para circulación de vehículos), para inspección y mantenimiento 


Tabla de características del canal 


Concepto Cantidad Unidad 

Q 12 m/seg 
n 0.015 adim. 
s 0.0004 5 adim. 
m 1.0 í adim. 
b 2.0 m 

d 2.09 m 

A 8.548 m 

v 1.404 m/seg 


Figura VIII.13. Sección normal del canal (Acot. en cm) 


303 


vidade as 


Bre g 


89€ v 


89€ y 


tj OSOL 


ER E 


i: 


gZE dis 


zer) 91 "l: 


8Or tf 9S0 1| Grgo i 


6£6 


lbp 


ee 


lee 


£€€ y 


8282 = WU + LAZ 


d 

72) E 
y d| wi 
H TA 


Ú 
so 


3NIW4W 30 VWI8v1 


SALUD DP OUƏSIQ |9 Vd ONAPI SP VIULA 
SOOINRIPIY SOLUIWBYIAOIdE ap uol9oas 


NO/9VOIY8l 30 OLNINVLEVA3O 


ODBNIdVH9 VIWONOLNV AVOISEJAINN 


Espa 


q onpey sed 


E veed on 


a 


€1/0z1 


q onpey 


q onpey 


“enj9uo) 


5es/w yz = (0'€)8'0 = Wa g'0 


(opu +9) ?p 
al 
W480 > (Bes/ug) WPA = ywa 


o'e= 


8z8'0 


Bes/w p'0 = - ujw A G “rey! 


=Y = YI A 


¿/¿v0000 2/58 


Bos/w yz = sio xozi UD 


XW A 


SYAHLYNYJLTY 30 VlgvL 
SOJBUEI SP oues; ja vied OJNIJKI SP BIUBIJ 
SO9INYIPIY SOJUSWELYISACIAE op UNIDOS 
NOIOVDIY8I 30 OLNINVLEVAJO 
ODBNIdVHI VNONOLNV UVOISYUIAINN 


ea 
a q zl S 
e789 


305 


304 


D 
10 4 Ae 
3 | HT 
y tg] j 
p8 | . E BEE 
i UE: ł 
p- | CU ESREE 
i | O 
vö | Ni : 
E SA 
i IA A ud + 
| AM E 
5 E P : 
Ñ ES LN PS i 
-- 274 | A a HE 
A 1 i i 
HAERERE EA 
SA E T 
alal | loh] lol"; | oji 


Onis!” p31) 
Gráfica VIII.3. Para la obtención de tirantes normales en canales de sección circular y de herradura. 


8.8.5. Canales de sección circular y herradura. 


Cuando por necesidades del canal en proyecto, se presente la exigencia de 
utilizar una sección cerrada, ésta podrá ser comúnmente circular o en herradura, aun- 
que también puede ser del tipo ovoide o rectangular. Los casos anteriores, se presen- 
tan cuando un canal, se requiere que atraviese una montaña con un túnel (sección 
herradura); o más comúnmente en problemas de alcantarillado sanitario, que se usan 
secciones preconstruidas (circulares). 


Por la importancia y su uso, sólo se detallan las secciones circulares y herradura. 
Análogamente a la sección trapecial de canales, para el diseño de este tipo de sec- 
ciones. se hace uso de la ecuación del módulo de sección (Ec. VIIL.6), pero con las ex- 
presiones de T, A y p dadas por la tabla VIII.5, según sea el tipo de sección (herradura 
O circular). La ecuación VIII.6 se resuelve por tanteos en planillas de cálculo, auxiliados 
por gráficas de tirantes normales en canales de secciones circular o herradura (Gráfica 
Vi11.3). las que tienen como argumentos de acceso al tipo de sección, bajo un valor 
supuesto del diámetro D, al valor de Qn(s'2p8%) en el eje de las abscisas, para ob- 
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Gráfica VIII.4. Para la obtención de tirantes críticos en canales de sección circula y de herradura. 


tener el cociente K (= d/D) en el eje de las ordenadas. Igualmente se hace uso de las 
Tablas VI1I.6 y VIII.7, según sea; sección circular o herradura, respectivamente, para ex- 
traer los valores interpolados de A/D? y r/D de acuerdo al valor de K. 


Para la definición del régimen, se utilizan las gráficas de tirantes críticos (Gráfica 
VIII.4), las que tienen como argumentos de acceso al tipo de sección y al valor de 
Q/0% en el eje de las abscisas, para obtener el cociente Kc(= dc/D) en el eje de las or- 
denadas. 

a). Resumen del diseño de canales de sección circular o herradura. 

En el diseño de este tipo de conductos, los requisitos a cumplir en la alternativa 
más eficiente de las secciones circulares o del tipo herradura, se sintetizan en los 
siguientes puntos, para las posibles alternativas, suponiendo valores de D, ya sean 
tamaños comerciales, para secciones preconstruidas y los que la magnitud de cimbras 
indiquen, para secciones construidas in situ. 


1. Relación 3 (K) entre 0.6 y 0,81 (valor de máxima eficiencia). 


2. Escurrimiento tranquilo d > dc, para un régimen de la corriente de fácil control. 
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Tabla VIII.5. Características geométricas de las secciones circulares y herradura (Ref. 38 y 27). 
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3. Velocidad media (v) entre una velocidad mínima (Vmin = 06 m/seg) y una 
velocidad máxima (Vmáx = 2.5 m/seg). 


Si más de una alternativa satisface los tres requisitos anteriores, se escoge la de 
menor diámetro (D). 


A la alternativa seleccionada se le afina su tirante, que debe satisfacer el requisito 
de que la velocidad calculada con la fórmula de gasto debe ser prácticamente igual a la 
calculada con la fórmula de Manning (+0.5% Ve). 


Ve = Qi vm = 1120 g12 


Para concluir, análogamente a los canales de sección trapecial, se dibuja a escala 
la sección normal y se complementa con una tabla de características hidráulicas. 


b) Ejemplos Es 
b.1.) De sección circular 


Se tiene el conducto principal de un sistema de alcantarillado que sirve para 
desalojar las aguas negras, de una población. Después de analizar las condiciones de 
los materiales disponibles en el sitio, se determinó que la sección circular revestida de 
concreto reforzado es la más adecuada, el gasto máximo esperado por desalojar es de 
1.5 m”/seg, con una pendiente en su rasante de 0.002(s). Diseñar la sección normai 
más eficiente que permita conformar el conducto principal. 


0.0886 D 


-~ b} Seccion circular 


a) Sección herradura 


Figuras de la tabla VIII. 5. 
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Tabla VIII. 7. Area, Perimetro Mojado y Radio Hidráulico en con- 


p d ductos de sección de herradura parcialmente lienos. 
Tabla VIIL6. Area, Perímetro Mojado y Radio Hidráulico en con- Á 7 d 
ductos circulares, parcialmente llenos. Ent E o D 
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Tabla de características del conducto 


CONCEPTO CANTIDAD UNIDAD 
Q 15 m"/seg s s 
S 0.014 Adim o| È 
e 0.002  Adim z 2 
D 1.219 m A z Z 
o o 
a 0.732 m e š Š 
A 0.915 m 2 A 
t 0.3654 m 2 2 
v 1.632 m/seg 33 2 + 
E € e 
mo o 
ÚS < 
lo) '" 1 
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A E 2 £ E 8 
a Za E] == he 
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O3óSs D 
T = 0 S 
95e S 2 
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Figura VIll.13. Sección normal del conducto circular de canal (Acotaciones en cm). i > a 
1 arta N p 
3 3E 
b.2) De sección herradura. 
7 l É E | 
Se tiene un canal de riego, el cual requiere salvar el obstáculo que representa una 5 2 > o 
montaña, habiendo analizado varias alternativas se concluyó que un túnel era el que 3 
significaba la más económica y funcional. : -D 2 8 2 
i DI E) v N 
. e : © a S > 
De los materiales estudiados el concreto reforzado, resultó ser el más adecuado 2 $ > 
para revestir al túnel, así como la sección herradura. El gasto de diseño es 8.5 mĉ/seg, | 83 F S 3 
para una pendiente de rasante de 0.001 y según el material, el coeficiente de rugosidad ! 2 3 = > z 
a dá Ea ss - ] 7] Q 
n = 0.015; por lo cual, se debe diseñar la sección herradura. más eficiente que permita i $ oso 
E ma 
la] cu 


conformar el túnel. 
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2. Determinar los gastos en los canales de las secciones siguientes para 
d = 1.8 m, n = 0.016 y s = 0.002: 


a) Una sección rectangular de 6.0 m 
b) Una sección triangular con un ángulo en el fondo igual a 60° 


c) Una sección trapecial de 6.0 m de ancho de plantilla y 
talud 2:1 


d) Una sección circular de 4.5 m de diámetro 
e) Una sección herradura de 4.5 m de diámetro 


Solución: a) Q = 32.65 m/seg, b) Q = 3.07 m/seg, c) Q = 55.45 m/seg, 
d) Q = 16.29 m/seg, e) Q = 20.38 mř/seg. 


3. Determinar los tirantes normales en los canales que tienen las siguientes sec- 
ciones cuando Q = 3.5 m/seg, n = 0.017 y s = 0.001: 


a) Una sección rectangular de 5.0 m 
b) Una sección triangular con un ángulo en el fondo de 90° 


c) Una sección trapecial con ancho de plantilla de 5.0 m y 
taludes 1.5:1 


d) Una sección circular de 3.0 m 
e) Una sección herradura de 3.0 m 


Solución: a) d = 0.607 m, b) d = 1.664 m, c) d = 0.546 m, d) d = 1.172 m, 
e) d = 1.044 m. 


4. Un canal rectangular de 5.0 m de ancho de plantilla, tiene un coeficiente de 
rugosidad n = 0.015, determinar: 


a) La pendiente normal (So) para un tirante normal de 0.35 m cuando el gasto es 
de 4.5 m°/seg. 


Solución: So = 0.00718. 


b) La pendiente crítica y el correspondiente tirante normal cuando el gasto es 4.5 
m”/seg. 


- Solución: ø = 0.0036, de = 0.435 m. 
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c) La pendiente crítica correspondiente al tirante normal de 0.35 m y calcular el 
gasto para esta condición. 


Solución: ø = 0.00373, Q = 1315 mĉ/seg. 


8.8.7 Casos de revisión de canales. 


En problemas de revisión de canales, para una sección dada, lo que se requiere 
es conocer el tirante normai (d) con el cual el gasto dado escurre con escurrimiento 
uniforme, por lo cual se hace uso del módulo de sección (Ecuación VIIIL.6), por lo que 
para un valor de Qn/s”?, encontrar el tirante que proporcione una A P que le iguale; 
por lo que se puede hacer uso de la tabla de cálculo siguiente: 


Q = ..mseg b =..m 2 A +m? =.. 
n = 
Qn_ 3 
So = EN m “/seg 
m= 


8.9. Régimen variado en canales. 


Cuando en un canal no se conservan constantes todos los elementos de la 
sección, de una sección a otra, se dice que dicho canal tiene régimen variado o no 
uniforme. : 


El flujo es variado si la velocidad media cambia a lo largo del carial, por lo mismo, 
posee características opuestas a las de flujo uniforme tal como se muestra en la figura: 


LINEA DE ENERGIA (L.E.) 


Figura VI11.15. Canal de régimen variado. 
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yı = y2; Ar A2; Vi + V2; Qı + Q2 
` Sf # Sa % So 
Los cambios de velocidad se pueden producir por una variación en la sección del 
canal, por un cambio en la pendiente o por una estructura hidráulica, tal como un ver- 
tedor o compuerta interpuesta en la línea del flujo. 
El régimen variado puede clasificarse en: 
a) Escurrimiento gradualmente variado 
b) Escurrimiento bruscamente variado, y 
c) Escurrimiento espacialmente variado 
Sólo de los dos primeros se detallan algunas consideraciones. 


8.9.1. Escurrimiento gradualmente variado. 


El movimiento gradualmente variado es un flujo permanente (el tirante no cam- 
bia con el tiempo), cuya profundidad varía gradualmente a lo largo del canal. 


Debido a que ese flujo involucra cambios pequeños de tirante, dicho flujo se 
refiere a longitudes grandes de canal. 


En un canal con régimen de escurrimiento gradualmente variado se presentan las 
siguientes alternativas o curvas de remanso (perfil del SLA a lo largo del eje del 
canal). 


De acuerdo con la pendiente se clasifican: 
a) Para pendientes So > 0 (positivas) 


CURVAS M - cuando la pendiente normal del canal es menor 
que la crítica (So < 0) 


CURVAS S - cuando la pendiente normal del canal es mayor 
que la crítica (So > o) 


CURVAS C - cuando la pendiente normal del canal equivale a la 
crítica (So = o) 


b) Para pendiente So = O (nula) 
CURVAS H - cuando la pendiente normal es igual a cero (pen- 


diente nula), o sea horizontal. 
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c) Para pendientes So < O (contra pendiente) 
CURVAS A - cuando la pendiente normal es negativa, o sea que 


se encuentra en contrapendiente. En estas dos últimas. el 
régimen uniforme no existe posibilidad de que se presente. 


En un canal con régimen gradualmente variado se distinguen tres zonas: 
e Arriba del tirante normal (d) y del tirante crítico (dc) 
e Entre los dos tirantes d y de 
e Abajo de los tirantes d y dc 


La zona en que todos los tirantes (y), son mayores que el tirante normal (d) y el 
tirante crítico (dc) se le denomina zona (1). 


La zona en que todos los tirantes (y) están comprendidos entre el tirante normal 
(d) y el tirante crítico (de) se le denomina zona (2). 


La zona en que todos los tirantes (y) son menores que el tirante normal (d) y el 
tirante crítico (de) se le denomina zona (3). 


aSozZ q 


Figura Vi11.16. Zonas de régimen gradualmente variado. 


Tratándose del régimen crítico en el que So = o, se presenta el tirante normal 
igual al crítico (do - de). en tales condiciones desaparece la zona (2) y sólo hay curvas 
Cı y Ca. 


Para el caso de los canales con pendientes nula y en contrapendiente, al ser im- 
posible que se presente el tirante normal, la zona (1) no existe: por tanto, sólo hay cur- 
vas H2 y H3 para las curvas H, A2 y A3 para las curvas “A". 


La fórmula que resuelve el régimen gradualmente variado, es; 
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El numerador depende del tirante normal y el denominador del tirante crítico. 


e O ai coda Ze, Fer tiles en Zona 3 En la Figura VIll.17 se esquematizan las diferentes posibilidades de perfiles de 
ASA cryd. Soz st Fra Y ode: FA SLA en el régimen gradualmente variado. 
ol dy, i . Calculo dy yA dy A a g . , P 
P| dx Pa A an ON OO Para el cálculo de las curvas de perfiles de flujo, existen varios procedimientos, 
3 3 A El entre los cuales están los siguientes: $ 
pe E a). Procedimiento de Breese para secciones rectangulares de gran ancho. 
3 
a 
5 b). Procedimiento de Tolkmit para secciones parabólicas de gran ancho. 
El c). Procedimiento de Incrementos finitos para cualquier sección. 
3l0 
z S d). Procedimiento de Bakhmeteff para cualquier sección. 
Sjö 
2 ` ` . . . 
$ e). Procedimiento de integración gráfica para cualquier sección. 
ojs T.. , Calculg EN 
Oldx q Cálculo g = | Cátculo Íz2=+ e . 
X a EA x dx ; 8.9.2. Escurrimiento bruscamente variado. 
bad had O i 
ECO I oa TER , , 
šni. > El escurrimiento es bruscamente variado si las profundidades del agua cambian 
2, ~. bruscamente en una distancia relativamente corta. Al fenómeno con el cual se verifica 
2 este cambio brusco de régimen se le conoce coo Salto Hidráulico, generalmente se 


forma cuando en una corriente rápida existe algún obstáculo o un cambio brusco de 
pendiente, sucede por lo general al pie de estructuras hidraúlicas tales como vetedores 
de demasías, rápidas, caídas, salidas de compuertas con descarga de fondo, etc. 


Se puede decir entonces que la corriente posee primero un tirante pequeño d1 
(en régimen rápido) y pasa bruscamente, en una longitud muy pequeña, a uno mayor 
d2 (régimen tranquilo), habiendo una considerable pérdida de energía durante ese 


Pendiente horizontal 


d 

S No existe so. 
de paso. 
y Ninguna pen 
Bla ===" 


Pendiente negativa 


2,2 

S von 
dy r” ¡ 
A?g 


Figura VI!1.18 Salto Hidráulico (volumen de control). 


Ecuación del régimen gradualmente variado o 


ecuación diferencial del remanso. Si se considera un tramo horizontal de canal entre dos secciones (1) y (2), donde 


se presenta el fenómeno del sato hidráulico. 
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Las secciones (1) y (2) marcan esquemáticamente e! principio y el fin del salto, es 
decir, se supone que después de la zona de expansión del chorro activo que se forma 
bajo el remolino, desaparece la curvatura de los filamentos de la corriente y vuelve a 
ser de nuevo paralelo, restaurándose otra vez la forma triangular de la distribución de la 
presión hidrostática, por lo cual puede calcularse la energía específica con la ecuación 
VII.2. 


El suponer paralelos los filetes en las secciones (1) y (2) permite calcular las pre- 
siones hidrostáticas, cuya diferencia efectúa el cambio de cantidad de movimiento en la 
masa líquida. 


Para la aplicación del Principio de La Cantidad de Movimiento, se considera que 
se satisfacen las siguientes condiciones: 


a). El canal es horizontal y de sección constante 


b). Se desprecia la resistencia de fricción originada en la pared del canal, debido 
a la poca longitud del tramo en que se desarrolla el salto 


c). Dentro del tramo, no existe ningún obstáculo que pudiera ocasionar una fuerza 
de empuje dinámico transversal desde el interior 


d}. Se considera que la distribución de velocidades en (1) y (2) es prácticamente 
uniforme. 


De acuerdo con la ecuación del "impulso y Cantidad de Movimiento" IV.14, se 
tiene: 


tEF=AMv 
Donde: 
FF = suma de fuerzas 
t = tiempo 


AMv = variación en la cantidad de movimiento 


M = masas 
v = velocidad 
EF = F2-F1 


Si se llama a d la profundidad del centro de gravedad (C.G.) de la sección de la 
vena líquida, los empujes hidrostáticos (F), en las secciones (1) y (2), son: 


y 
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Fi = wÁrdi 
F2 = wA2d2 
sustituyendo: 
EF=wA2đd2-v Åd; 
AMv = Mi vi - M2 Va 


como la corriente es continua: 


M1 = M2 = w à Va onde V = volumen 
g g 
entonces: 
> V V 
AMv = Vivi M2 7⁄2 = te y 2 2 a2 
g g 


Aplicando la ecuación de la cantidad de movimiento, al volumen de control en 
estudio, se tiene: 


t wA202-wA191) = Vv Vovo 


como: y como la corriente es continua: 


Qı = Q2 = Q, además de considerar a vi = E y y= E por 


tanto: 


varita = 2- É w Q?_w Q? a?) 
g AÁ1 g 


— g Az Ai Az] 


Dividiendo todo entre w, la expresión se puede poner: 


2 2 
Q +A1dı = Q 


T TE (VIIL8) 


+A2d2 


Ecuación dinámica. 


En esta ecuación se observa que los términos antes y después del signo igual son 
análogos, pudiendo expresarlos mediante la función llamada Momentum. 
2 
Ma ERT T 


a (VII) 


Función Momentum 
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El primer término (Q % A ) representa la cantidad de movimiento del flujo que 
atraviesa la sección del canal en la unidad de tiempo y por unidad de peso del agua; el 
segundo, el empuje hidrostático por unidad de peso y también el momento estático del 
área respecto de la SLA. Debido a que ambos términos tienen las dimensiones de una 
fuerza por unidad de peso, a la función M, se le conoce como Fuerza específica. 


Para un gasto dado, la función M es únicamente del tirante, de manera similar a la 
energía específica. Su representación geométrica en un plano M-d, consiste en una cur- 
va similar a la E-d, con la única diferencia que es asíntota de la curva en la parte inferior. 
Para un valor dado de la función M, la curva tiene dos posibles tirantes d1 y d2 que reci- 
ben el nombre de conjugados y que, de acuerdo con la ecuación (Vill.8), (M4 = M2) 
corresponde a los tirantes antes y después del salto. 


a) Salto Hidráulico b) Curva M (d) c} Curva € -d 


Figura VIII.19. Curvas de Momentum y energía específica para un Salto Hidráulico. 


8.9.2.1. Salto Hidráulico en Canales Rectangulares. 


Para el análisis se considera que el fondo, del sitio donde se presenta el salto, es 
horizontal o prácticamente horizontal. 


. De acuerdo con la Figura VIil.20. 


A1 = bdi; et 


A a 2 
A2 = b d3; a2 = 2 


--—----—-X 
C.G. 
Sustituyendo estos valores en la ecuación 


b dinámica (VIII.8), se tiene: 
Q? di__Q d2 
TT E godo Otza 


Figura VIII-20 Canal rectangular. 
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Como: 


Q? = (As vay? = bê di? v1, se tiene: 


b? d? vi? 9102 p 
gb lada? 2 


(di+d2) (d1-d2) 


2 d: vi? dı d2 


7 taza) @1+92Xdı -d2) 
Dividiendo todo entre d13, se tiene: 
Ordenándola: ¿ 
Fr di =0 


que no es más que una ecuación de segundo grado de la forma: 


ax? +bx+c=0 y su resolución, es: 


y =bzvb?-4ac 


2a 
En la que: 
2 
d2 2v1 
e” ros de y gdi 
2_ 
2 _2v1 A 
e ih 4x1( LEE T vı 
dı 2x1 2.27 2N gd 1 


"Como no pueden ser resultados negativos el + del segundo término, debe ser 
positivo (+). Despejando: 
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a -——2 
de= E (1/14 8Fr?) (VIIL 9) 


Ecuación del conjugado mayor en salto hidráulico de canal rectangular. 


En ia que 


d2 = tirante conjugado mayor en salto hidráulico de canal rec- 
tangular, en m. 


dı = tirante conjugado menor en salto hidráulico de canal rec- 
tangular, en m. 


vı = velocidad media en la sección que corresponde al tirante 
conjugado menor, en m/seg. 


Fr = Número de Froude, adimensional. 
8.9.2.2. Salto Hidráulico en Canales Trapeciales. 


Para el análisis, se sigue la misma secuela que en el caso del salto en canal rec- 
tangular. . 


De la ecuación dinámica (VHI.8): 


Como: 
F=A0=(bd+md ê) J=bd.d +md?d 


el primer término corresponde a un rectángulo y su centro de gravedad se encuentra a: 
g = d/2 . El segundo término corresponde a un triángulo y su centro de gravedad se 
encuentra a: d = d/3. 

d mg29 30 *+2m0*_d?* 
2 3 6 6 


F=bd (3D +2md) 


Haciendo que; d = k'd, se tiene; 


1 


d 2? 
F =Ad =Akd = -g (8P Ama) 


despejando a k”: 
d?(b+2md)_d(Bb+2md)_2 2,3 bd 
6A7 6A 6 6 


k'= 
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A aain an 


(VilL9) 


así para las secc.ones trapeciales, el empuje hidrostático, en la ecuación dinámica, es: 
1 ba 


1 
F=Ad=Ak'd= - == 
d=Ad (G+ 5 A? (VIIL10) 
Así como; 
Q = A1 vi = A2 v2 
y aplicando la ecuación (VIII. 10); 
1 1 bd 
Fi=A1 di=A =+- — 
1 1 01 101 Gt A ) 
F2 = A2 da 
teniéndose; 
Q Q 
~y + Fi= va + F 
g 1 9 2 2 
despejando a F2; 
F2= Siva) +Fs | (a) 
por otro lado; 
Fo=A2 do = A t= AN 1 bd 2 
2=4A2 d2 = A2 d2Kk2 A2d2(3 +5 Az ? 


desarrollando se llega a; 
3b + 2md 2 


Fa=d2 ( 6 ) 


sustituyendo en la ecuación (a), se tiene; 


3b + 2md 
d? e 2)= va) +F 
por lo que; a 
- 6 Q 
aa E TEOR 
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hac endo; 
K=6 Fs | 
= Q Vvi-Vv2)+ 
9 (v1 2) +] 


en la que; ; l 

F4 = Empuje hidrostático en la sección donde se presenta el ti- 

rante conjugado menor (d1) 
a? 

(d1) = + (3b + 2md 1) 
Pp 
l i hu 
L 


quedando: 


k 
= YA 114.1 ; . 
d2 J: 3b 4 2md} {Vili. 10) Figura VII1.20. Colchón Hidráulico 


Ecuación del conjugado mayor en salto hidráulico de 
canales trapeciales. 


Esta ecuación se resuelve por tanteos, suponiendo un tirante d2, hasta llegar a un 
valor semejante al valor supuesto. 


Como se mencionó, el fenómeno del salto hidráulico se presenta cuando hay un 
cambio de régimen rápido a régimen tranquilo, en este cambio hay una pérdida de 
energía considerable. Comúnmente para obligar a que este fenómeno (salto), se verifi- 
que en un determinado sitio sin ocasionar perjuicios de ninguna especie, se recurre a 
un dispositivo hidráulico llamado Colchón Hidráulico, las dimensiones de este disposi- 
tivo, son: 


La longitud del colchón, es: 
L = 5 (da - d1) 


y para obligar a que el tirante dı se presente en el punto de cambio de pendiente 
(inicio del colchón), la profundidad es: 


p = 1.15 d2 - do 
en la que: 


do = tirante normal en el canal aguas abajo del colchón: 
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